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Em diversos países, nomeadamente em Portugal, a expansão do mercado da construção metálica tem 
crescido de forma significativa, principalmente no sector da construção de pavilhões industriais.  
Neste projeto, começou-se pelo estudo das diversas soluções estruturais existentes, fazendo-se 
referência às diferentes tipologias estruturais de pavilhões metálicos com a respetiva descrição dos 
elementos principais e secundários utilizados nestas construções. Abordou-se também formas de evitar 
problemas relacionados com o dimensionamento destas estruturas, nomeadamente em relação a formas 
de travamento de madres, travessas e pilares. 
Fez-se um estudo dos métodos e modelos de análise previstos no EC3 e de todo o processo de 
dimensionamento, face aos diversos fenómenos de instabilidade a que as estruturas metálicas estão 
sujeitas. 
Por fim, realizou-se o dimensionamento de um pavilhão industrial de grandes dimensões (180x30x6 
metros), com recurso às metodologias do Eurocódigo 3. Para isso foram definidos diversos modelos de 
cálculo (2D e 3D). Todo o cálculo foi sustentado pelo programa de cálculo automático Robot Structural 













In many countries and particularly in Portugal, the expansion of the steel construction market has grown 
significantly, especially in the sector of construction of industrial buildings. 
In this thesis, it started by studying various existing structural solutions, by making reference to the 
different structural types of metal pavilions with its description of the main and secondary elements used 
in these buildings. It also addressed ways to avoid problems related to the design of these structures, 
particularly in relation to forms of wombs locking, bars and pillars. 
There was a study of analytical methods and models set out in EC3 and the entire design process, given 
the diverse phenomena of instability that the metal structures are subjected. 
Finally, there was the design of an industrial building (180x30x6 meters) using the methodologies of 
Eurocode 3. For that,  we defined much calculation (2D and 3D). All the calculation was supported by the 
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A construção civil reconhece a grande importância da construção de estruturas em aço, sendo estas cada 
vez mais presentes em obras de grande importância. É notável que obras de estruturas metálicas são cada 
vez mais as protagonistas de muitas obras de excelência arquitetónica e tecnológica. Porém estas 
estruturas já datam desde o século XII no formato de tirantes e pendurais de ferro fundido, que 
funcionavam como elementos auxiliares em estruturas de madeira.  
Em vários países e principalmente em Portugal, a partir da década de 80, a construção metálica começou 
a crescer de forma significativa. Começavam a surgir iniciativas, com vista a divulgar e promover o 
desenvolvimento de novas técnicas, contribuindo assim, para a consolidação e desenvolvimento do 
mercado da construção metálica. 
De acordo com a revista Construção Magazine que em Fevereiro de 2016 publicou a seguinte notícia: 
“Vendas ao exterior do setor metalúrgico e metalomecânico aumentaram 5,6%, relativamente a 2014. As 
vendas ao exterior do setor metalúrgico e metalomecânico ascenderam aos 14.574 milhões de euros, o 
que representou um crescimento de 5,6% face ao ano anterior, que acompanha o ritmo de crescimento 
da indústria transformadora (3,6%) e de Portugal (3,5%)”. É notável que o mercado das estruturas 
metálicas está em alta e irá continuar nesse mesmo caminho. 
Este crescimento está relacionado com alguns aspetos que as construções metálicas apresentam em 
comparação com outras estruturas. Um desses aspetos é o fato de o aço ser um material leve e que 
apresenta elevada segurança.  
A matéria-prima do aço é o ferro, em que este é um dos elementos mais abundantes no planeta. A sua 
produção não cria resíduos e os seus derivados (ex: escória), são utilizados na produção de cimento. As 
construções metálicas permitem economizar tempo de construção, minimizando assim custos com os 
encargos financeiros e as inconveniências na vizinhança. O aço é um material magneticamente neutro por 
isso não exerce campos magnéticos e é 100% reciclável, preservando recursos e o meio ambiente.  
As estruturas metálicas têm um bom desempenho em relação a cargas dinâmicas, porque o aço apresenta 
uma elevada resistência à fadiga e possui elevada flexibilidade, com isto, as ações dinâmicas atuam 
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apenas nas regiões próximas aos apoios, não transmitindo à restante estrutura. Além disso as estruturas 
em aço são mais leves, possuem menos massa em comparação com estruturas de betão armado, 
tornando a estrutura menos solicitada por cargas dinâmicas.  
Em Portugal é cada vez mais frequente a renovação de edificações antigas e a estrutura metálica é uma 
das soluções mais utilizadas de forma a não acrescentar muito mais carga à estrutura inicial e estas 
poderem ser modificadas adaptando-se a novas exigências de acordo com os padrões vigentes nas 
normas. Tais trabalhos de modernização com estrutura metálica não só oferecem melhorias na qualidade 
das instalações como tornam as estruturas antigas mais atrativas.  
A estrutura metálica é o resultado de um sistema industrializado e de um serviço de logística de 
transporte. O processo inicia-se no projeto de arquitetura, passa para o projeto estrutural definitivo, 
continua pelo detalhe do projeto, limpeza, pintura e por fim transporte e montagem em obra. 
Uma das desvantagens da utilização de estruturas em aço é o facto da mão-de-obra e o preço do próprio 
aço estar num aumentar de preço, obrigando assim a novos desafios resultantes da necessidade de 
construções o mais económicas possível, quer a nível de mão-de-obra quer a nível de quantidade de aço 




Este projeto irá dedicar-se a uma parte particular das construções metálicas, nomeadamente a pórticos 
de grandes dimensões de pavilhões industriais. 
O trabalho tem como objetivo o estudo de diversas soluções estruturais existentes, as diversas tipologias 
estruturais de pavilhões metálicos e métodos de evitar problemas relacionados com o dimensionamento 
dos elementos estruturais. Serão também utilizadas várias normas referentes a ações de projeto.  
Um outro objetivo é o facto de se realizar o estudo/aplicação dos métodos preconizados pelo EC3 e todo 
o processo de dimensionamento face aos fenómenos de instabilidade a que um pavilhão metálico está 
sujeito tendo em conta a sua dimensão.  
Também teve como objetivo a utilização de um programa de cálculo estrutural, Robot Structural Analysis, 






1.3 ORGANIZAÇÃO DO PROJETO 
O projeto está dividida em duas fases, em que a primeira remete para uma introdução teórica e métodos 
de cálculo e a segunda será realizado o dimensionamento de uma estrutura metálica. 
Na primeira etapa deste projeto foi efetuada uma pesquisa bibliográfica e uma breve introdução ao tema 
referente a estruturas metálicas e do porquê da tendência para o seu uso. 
O capítulo dois é referente à conceção estrutural de pavilhões metálicos industriais com as diversas 
tipologias normalmente utilizadas e quais os elementos constituintes com a respetiva descrição 
pormenorizada. 
O capítulo três é alusivo às ações de projeto, onde é detalhado o método de cálculo de ações para 
estruturas. 
O capítulo quatro é referente aos métodos e modelos de análises previstos no Eurocódigo 3.  
No capítulo cinco foi demonstrado e analisado o dimensionamento aos diversos elementos. Neste 
capítulo é relembrado os princípios de dimensionamento especificados no Eurocódigo 3. São abordados 
os métodos de classificação de seções e os mecanismos de colapso potenciais em estruturas metálicas.  
O capítulo seis é referente ao cálculo estrutural recorrendo ao programa de cálculo automático, Robot 
Structural Analysis. Serão apresentados todos os modelos de cálculo desenvolvidos e imagens dos 
prossupostos que se considerou para o cálculo. 





2 CONCEÇÃO ESTRUTURAL DE PAVILHÕES METÁLICOS INDUSTRIAIS 
Os pavilhões metálicos têm uma grande utilidade no ramo das estruturas metálicas, pois têm uma 
utilização diversificada como: armazéns, fábricas, oficinas, superfícies comerciais, pavilhões desportivos, 
congressos e expositores. Todas estas estruturas têm em comum o fato de serem funcionais e terem áreas 
amplas. 
Para a conceção de um pavilhão industrial é necessário ter em ponderação o peso que se está a colocar à 
estrutura (quantidade de aço a utilizar), e ter em consideração o mínimo trabalho de montagem possível. 
Durante a execução do projeto devem ser evitadas zonas onde se possam acumular água e sujidade e 
prever o acesso fácil aos locais que necessitam de manutenção ou inspeção. 
Na conceção de uma estrutura metálica, para além das exigências funcionais é importante ter-se em conta 
as decisões que são tomadas para a minimização do custo associado. Existem diversas soluções para um 
mesmo caso, dependendo em grande parte, da prática do projetista ao escolher a solução mais adequada, 
tendo em conta todas as circunstâncias: transporte, materiais, modo de execução e preço. Por vezes as 
decisões a serem tomadas, tendo em conta os vários fatores, nem sempre são fáceis e numa estrutura de 
um pavilhão metálico, essa decisão é condicionada pelo vão da estrutura, das condições de fundação e 
envolvente. Para o dimensionamento da melhor solução são estudadas várias alternativas para que se 
possa chegar à solução mais económica. Cada alternativa considerada deve ter em conta o material a 
utilizar, o nível de tensões a que a estrutura estará sujeita e facilidade de fabricação/montagem.  
As dimensões gerais de um edifício são: largura, altura, altura interna livre e comprimento.  
2.1 TIPOLOGIAS ESTRUTURAIS 
A tendência na adoção de soluções em estrutura metálica, particularmente a pavilhões industriais, quer 
pelas suas vantagens em comparação com o betão armado, levou a que se desenvolvessem soluções-tipo 
de modo a padronizar os projetos de estruturas metálicas de pavilhões industriais. Estas soluções-tipo 
auxiliam os projetistas a criarem soluções adaptáveis à generalidade das construções correntes tendo em 
conta o menor custo associado.  
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Os pavilhões industriais podem ser edifícios construídos por uma só nave, (Figura 2.1) ou por várias naves 
(Figura 2.2) quando a área necessária for mais elevada.  
 
 
As soluções-tipo de pavilhões metálicos são caracterizadas em função da sua configuração geométrica e 
seção do perfil. Na sua generalidade têm um pé direito elevado, são constituídas por vários pórticos 
planos separados longitudinalmente e detêm também de um sistema de contraventamento (Figura 2.3).  
Figura 2.1 - Pavilhão metálico de uma só nave [17] 
Figura 2.2 - Pavilhão metálico de duas naves [17] 
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Neste sentido, pode-se dividir estas soluções em dois grupos, distinguindo-se entre estruturas cujos 
pórticos são formados por um único perfil de grande inércia e por pórticos compostos por associação de 
barras de inércia inferior, denominadas por treliças. 
   
2.1.1 Pórticos treliçados 
Os pórticos treliçados (Figura 2.4) são compostos por associação de barras em esquema triangular 
(treliças), constituindo assim a asna, em que esta é assente em pelo menos dois pilares em perfil único ou 
igualmente constituídos por uma estrutura em treliça.  
Estes tipos de pórticos treliçados funcionam essencialmente ao esforço axial, o que conduz a secções de 
menor inércia, ou seja, perfis mais económicos. Além disso é possível tirar maior partido das seções 
quando estas são sujeitas ao esforço axial do que quando sujeitas à flexão. Nestes pórticos, os perfis que 
estão comprimidos têm o seu comprimento reduzido, isto leva a que haja um aumento da resistência 
global do perfil porque o comprimento de encurvadura será menor. Os pórticos treliçados são a solução 
mais adotada para grandes vão. 
 
 
Figura 2.3 – Pavilhão metálico [23] 
1- Chapa de revestimento na cobertura; 2 – Pilar; 3 – Madres laterais; 4 – Madres 




Por outro lado, na prática os pórticos treliçados usam um número elevado de barras de aço, a estrutura 
torna-se mais complexa e exige bastante mão-de-obra em fábrica. Nos últimos anos em construção de 
pavilhões de pequeno/médio vão, tem-se abandonado este tipo de pórticos, em virtude do crescente 
aumento do custo da mão-de-obra. 
 
2.1.2 Pórticos de perfis de alma cheia (Portal Frames) 
Os pórticos formados por perfis únicos, geralmente com seções em I ou H, designam-se por pórticos com 
perfis de alma cheia (Figura 2.5) e funcionam fundamentalmente por flexão, desta forma os perfis devem 
ter grande inércia. Em comparação com os pórticos treliçados estes são de fácil montagem e rápida 




Figura 2.4 – Pórticos treliçados [19] 





2.2 CHAPAS DE REVESTIMENTO 
Em pavilhões industriais é comum a utilização de chapas metálicas para revestimento da cobertura e das 
fachadas. Estes elementos além de garantirem isolamento em relação a condições atmosféricas garantem 
também alguma estabilidade. As chapas de revestimento são escolhidas tendo em conta o tipo de edifício 
e a sua finalidade, pois no mercado existem diversas opções de escolha tendo em conta os requisitos de 
estanquidade e isolamento.  
Uma das funções estruturais principais da cobertura é a transmissão de esforços (neve, sobrecarga, vento) 
para as madres e estas transmitirem os esforços à estrutura, até às fundações.  
 As chapas de revestimento devem resistir às ações para a combinação de estados limites últimos e não 
devem ter um deslocamento vertical superior a L/200.  
2.3 MADRES 
Os pórticos metálicos são ligados por várias madres. As madres de cobertura de uma estrutura recebem 
os esforços da cobertura (peso próprio, ação da neve e vento) e transmitem estes mesmos esforços aos 
Figura 2.5 – Pórticos de alma cheia [20] 
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pórticos. As madres das fachadas desempenham um papel semelhante, pois suportam os pesos das 
chapas laterais e resistem às ações do vento.  
Os esforços nas madres são considerados de diferentes modos, sendo que para forças gravitacionais (peso 
próprio dos materiais, a ação da sobrecarga e da neve), as madres sofrem flexão desviada. Enquanto para 
forças de arrancamento como é o caso da ação do vento (ascendente) as madres sofrem flexão plana. 
Para o cálculo e dimensionamento de madres deve ter-se em atenção estas diferenças, considerando para 
efeitos de forças descendentes o referencial global da estrutura e para forças ascendentes o referencial 
local da seção transversal da madre.  
Na Figura 2.6 a madre é representada inclinada, sendo o que acontece na maioria das coberturas de 
pavilhões industriais, a menos que a cobertura seja plana e as travessas não tenham inclinação. 
 
As madres em estruturas de menor porte podem também ter a função de escoras (B), Figura 2.7, pois 
encontram-se comprimidas quando atua a força do vento (1 - direção do vento).  
No entanto a força do vento por vezes é elevada e em estruturas de maior porte e suscetíveis a ações 
elevadas da ação do vento é recomendável que as madres não estejam acrescidas desta função. Para isso 
Figura 2.6 – Considerações para o dimensionamento de 
madres 
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é usual a colocação de perfis tubulares ao longo do comprimento da estrutura, Figura 2.8. Estes perfis 




Em pavilhões metálicos, as madres de uma cobertura têm também a função de proporcionar estabilidade 
às travessas do pórtico principal. Isto acontece porque as madres estão assentes nas travessas. Como as 
travessas estão suscetíveis a fenómenos de encurvadura, as madres têm função de auxiliar no seu 
Figura 2.7 – Madres na cobertura [21]  
1 – Direção da ação do vento; 2 – Madres de cumeeira; 3 – Madres de bordo 
B – Madres à compressão; M – Madres com função de escoras 
Figura 2.8 – Pórtico com perfis tubulares, em corte 
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contraventamento, impedindo que hajam deslocamentos laterais do banzo comprimido e 
consequentemente rotação dessas seções em torno do seu eixo, melhorando o seu comportamento em 
relação à encurvadura lateral. Um modo de estas estabilizarem o banzo inferior é por meio de uma ligação 
entre o a madre e o banzo inferior da travessa, Figura 2.9. 
Em coberturas de estruturas metálicas, principalmente em estruturas de grandes vãos, é necessário ter 
em conta que as madres não devem ficar com a função de contraventamento das travessas dos pórticos 
principais na totalidade, ou seja, as madres não devem ficar com a função de contraventar as travessas, 
isto porque caso haja um arrancamento das madres pela ação do vento, em casos muito extremos de 
grandes tempestades, as travessas deixarão de usufruir de contraventamento pela parte das madres e 
irão sofrer fenómenos de encurvadura. De modo a contornar este problema é de boa prática a colocação 
de perfis tubulares como os da Figura 2.8, que irão realizar o contraventamento das travessas tanto no 
banzo superior como no banzo inferior.  
No mercado existem várias opções de perfis para utilizar em madres de pavilhões metálicos. Os perfis 
podem ser laminados a frio ou a quente, sendo que ambas as opções têm um bom desempenho a nível 
estrutural. A escolha irá depender do projetista ou do construtor. Neste projeto iremos recorrer a 
enformados a quente (IPE) e assim realizar o dimensionamento apenas para este tipo de perfis. As seções 
a laminado a frio são geralmente fabricados por um perfil de chapa de aço e as formas mais utilizadas são 
em formato Sigma e Zed. 
 
Figura 2.9 – Contraventamento do banzo 
inferior da travessa [21] 
Figura 2.10 – Enformados a frio [21] 
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No entanto, independentemente da escolha do perfil para as madres, o tipo de cobertura é que 
determinará o espaçamento entre as madres. Recorrendo-se a tabelas fornecidas pelos fabricantes de 
coberturas é possível determinar qual o vão máximo suportado pelas chapas para uma determinada 
combinação de ações. O vão máximo determinado será o vão máximo que as madres poderão ter entre 
si, de modo a que as chapas de cobertura não sofram rutura.  
As madres são conectadas à estrutura principal, e essa ligação pode ser executada de diversas maneiras 
(para perfis laminados a quente): 
 Aparafusadas diretamente – Aparafusamento entre o banzo inferior da madre e o banzo superior 
da travessa (mais usual), Figura 2.11. 
 Aparafusamento com grampo num dos lados – Tendo em conta a inclinação, a ligação é realizada 
através de uma chapa dobrada. Este tipo de ligação é usada para estruturas de pequena dimensão 
e as ações são moderadas. Esta ligação proporciona maior rigidez face às forças paralelas à 
inclinação do telhado em comparação com as ligações aparafusadas diretamente, Figura 2.12. 
 Aparafusamento com grampo em ambos os lados, Figura 2.13. 
 
 





Legenda: 1 – Chapa de cobertura; 2 – Madre; 3 – Travessa do pórtico. 
As conexões executadas para perfis laminados a frio são realizadas da seguinte forma: 
 Conexão com grampo único dobrado – A madre encontra-se suspensa para evitar locais de 
compressão, Figura 2.14. 
 Conexão com grampo único dobrado com maior rigidez, Figura 2.15. 
Figura 2.12 - Madre 
aparafusada com grampo num 
dos lados [21] 
Figura 2.13 – Madre 
aparafusada com grampos 
em ambos os lados [21] 
Figura 2.14 – Conexão com grampo 
único dobrado [21] 
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Ambas as ligações podem ser usadas para os perfis laminados a frio em Sigma ou Zed. 
As madres como têm uma pequena inclinação, sendo esta derivada pela inclinação das travessas onde 
estão assentes, ficam sujeitas a flexão desviada. Como as madres a utilizar neste projeto serão perfis IPE, 
estas apresentam pouca resistência a momentos fletores no eixo zz. Isto acontece porque apresentam 
pouca inércia no eixo zz comparativamente à inércia em relação ao eixo yy. 
Uma forma de contornar este problema é com a utilização de tirantes, em que estes conferem travamento 
às madres no eixo de menor inércia (eixo zz). (Figura 2.16) 
Estes contraventamentos nas madres (tirantes) são utilizados tanto nas madres de cobertura como em 
madres laterais, e desempenham também a função de ajudar a manter o alinhamento das madres durante 
a montagem e durante a utilização da estrutura. 
Estas restrições verticais são tipicamente em perfis de aço leve como tubos ou barras de aço (ᴓ8 mm) que 
atuam em tensão.  
 
Figura 2.15 – Conexão com grampo 
único dobrado com maior rigidez 
[21] 
Figura 2.16 – Tirantes, corte da fachada lateral [21] 
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Legenda Figura 2.16: 1 – Madre superior; 2 – Madre inferior; 3 – Pórtico principal; 4 – Tirantes de 
contraventamento a ¼ do vão; 5 – Ligação entre barras de contraventamento e as madres; 6 – Madres 
que suportam a ligação entre os tirantes. 
O afastamento destes tirantes, Figura 2.16, é dado por: 
 Se as madres têm um vão inferior a 6 metros, deve-se colocar um tirante a meio vão; 
 Se as madres têm um vão entre 6 e 8 metros, deve-se colocar um tirante a cada 1/3 do vão; 
 Se as madres têm um vão superior a 8 metros, deve-se colocar um tirante a cada ¼ do vão. 
Na fase de dimensionamento é importante saber qual o papel que estes tirantes desempenham, para que 
não hajam falhas. Na fase de construção, aquando da colocação da cobertura, as madres começam a 
entrar em serviço e é essencial que os tirantes realizem a sua função. Além disso em obra é importante 
ter-se em atenção se os tirantes estão amarrados a pontos fixos, Figura 2.16 ponto 6. 
Como referido anteriormente, as madres suportam diferentes tipos de ações, entre elas a neve, o vento, 
o peso próprio dos materiais e a sobrecarga.  
Em locais propícios a forte queda de neve, deve dar-se especial atenção aos fenómenos de acumulação 
de neve associadas a formas de construção. É habitual que a neve se acumule nas extremidades dos 
telhados e em zonas mais planas. Uma forma de contornar o problema é a diminuição do espaçamento 
entre madres nestas localizações, caso as madres sejam em perfis laminados a frio, aumenta-se a 
espessura da chapa. 
A ação do vento também irá influenciar a dimensão da secção transversal da madre. A força exercida pelo 
vento nas coberturas é maioritariamente de sução, desta forma deve-se dar atenção às aberturas 
existentes lateralmente da estrutura que causam um aumento considerável da força de sução. Por isso é 
fundamental que os parafusos utilizados na ligação madre-chapa de cobertura, sejam dimensionados face 
ás ações do vento para que estas não sejam arrancadas. 
Um outro fenómeno que poderá ocorrer em estruturas metálicas é o acúmulo das águas das chuvas. Os 
telhados com inclinações inferiores a 5% são sensíveis a este fenómeno. Deve ter-se em conta, que caso 
a deformação para estados limites de utilização seja excessiva, haverá acúmulo de água/neve nestas 
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2.4 SISTEMA DE CONTRAVENTAMENTO 
As estruturas metálicas, nomeadamente pavilhões industriais, são estruturas que estão sujeitas a forças 
laterais provocadas por ações do vento e por movimentos sísmicos. Em edifícios industriais com pontes 
rolantes além das ações do vento e sismo, o edifício é também submetido a forças longitudinais e 
transversais resultantes do manuseamento da ponte, nestes casos é adicionado ao edifício um 
contraventamento especial capaz de conduzir esses esforços para as fundações do edifício. 
Os sistemas de contraventamento são fundamentais em estruturas metálicas para transmitirem parte das 
cargas horizontais às fundações, impedindo a instabilidade local dos elementos ou global da estrutura.  
Para assegurar a rigidez de uma estrutura metálica deve ser previsto um contraventamento vertical entre 
pilares e horizontal ao nível da cobertura, para estes conduzam até às fundações as cargas a que a 
estrutura está submetida. Uma das vantagens também da utilização de contraventamentos é pelo fato de 
evitar deformações na estrutura durante a sua montagem. Como boa prática, deve-se colocar os 
contraventamentos verticais entre os pilares só após a instalação dos equipamentos de grandes 
dimensões no interior do pavilhão metálico, de modo a não impedir o acesso destes equipamentos. Este 
cuidado é de grande importância pois a remoção ou troca do local previsto para o contraventamento 
pode ser inviável para a estrutura, porque os pilares que estão em contacto com o contraventamento têm 
de suportar mais carga e estes já estão dimensionados para essas solicitações. 
Os contraventamentos mais utilizados são os das Figura 2.17 e Figura 2.18 sendo que o contraventamento 
mais comum é o de “Cruz de Stº André”. No entanto, pode-se usar qualquer tipo de triangulação, desde 
que se garanta a transmissão das cargas horizontais à fundação e a estabilidade da estrutura. 
Pode-se distinguir dois tipos de contraventamentos, sendo estes o rígido e o flexível. Os do tipo rígido são 
constituídos por perfis, que funcionam à compressão e à tração. Os do tipo flexível são compostos por 
cabos de aço que funcionam apenas à tração, desta forma quando as cargas atuam numa direção, apenas 











Na direção longitudinal da estrutura deve-se optar sempre por colocar contraventamentos em ambos os 
lados, especialmente quando a estrutura tem um longo desenvolvimento longitudinal, como na Figura 
2.19.  
  
Figura 2.18 – Contraventamento em “K” 
Figura 2.19 – Exemplo de contraventamento no 
desenvolvimento longitudinal de uma estrutura 
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2.5 LIGAÇÕES 
As ligações numa estrutura metálica são pontos de descontinuidade entre barras. Na 
modelação/dimensionamento das ligações é necessário definir-se o seu comportamento, sendo este 
rígido ou rotulado. A seleção do tipo de ligação a adotar é uma decisão importante porque irá influenciar 
o custo global da estrutura e o modo como esta se irá comportar. 
Uma ligação rígida pressupõe uma continuidade dos esforços e das deformações, sendo por isso menos 
económicas, no entanto consegue-se tirar um maior partido dos perfis utilizados quer nos pilares quer 
nas travessas.  
Uma ligação rotulada presume que a ligação não impede a rotação das barras, sendo uma ligação mais 
económica. 
No entanto o comportamento real das ligações é semirrígido, isto é, a ligação está limitada na capacidade 
de rotação e na capacidade de transmissão dos esforços, traduzindo-se num comportamento intermédio 
entre as ligações rígidas e articuladas. [1]  
Na Figura 2.20 estão representados os diferentes comportamentos das ligações: I – Comportamento 
articulado; II – Comportamento semirrígido; III – Comportamento rígido. 
 
Como boa prática em obra utiliza-se ligações aparafusadas, porque são mais simples de se executar com 
qualidade do que a execução de uma ligação soldada. No entanto do ponto de vista do cálculo, as ligações 
soldadas são a forma mais fácil de se garantir a rigidez da ligação. 
É de ressaltar que os parafusos podem ser aplicados com aperto simples ou pré-tensionados. Quando são 
aplicados por aperto simples, estes durante o carregamento acabam por estar sujeitos a esforços de 
tração e a esforços de corte o que pode obrigar ao seu sobredimensionamento. Quando são pré-
Figura 2.20 – Relação Momento/Rotação em ligações com diferentes rigidezes [1] 
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tensionados, os parafusos exercem uma força de compressão entre as chapas e essa força dará lugar a 
uma elevada resistência por atrito, que vai permitir a transmissão de carga entre as peças unidas. [2] 
As principais ligações num pórtico metálico são: Pilar/travessa, Travessa/Travessa e Pilar/fundação. Todas 
estas ligações estão propensas a experimentar momentos fletores elevados. 
2.5.1 Ligações Pilar/Travessa 
Por norma as travessas dos pórticos metálicos industriais têm alguma inclinação e a típica ligação de 
pilar/travessa é apresentado na Figura 2.21, com os respetivos reforços (esquadros e alma do pilar). Estes 
reforços têm a função de: 
 Aumentar a inércia da seção nas zonas de ligação, permitindo resistir a momentos elevados; 
 Reduzir o comprimento de encurvadura. 
De acordo com a Figura 2.21 é de notar que o banzo do pilar é furado para a conexão com os furos 
realizados na chapa de extremidade que está soldada à travessa. Em obra será apenas necessário unir 
estes dois componentes com parafusos pré-esforçados, minimizando-se a utilização de soldadura em 
obra, e obtendo-se uma ligação em que as soldaduras são feitas em fábrica e em obra apenas será 
necessário a colocação de parafusos, tornando assim a rapidez de execução maior e economicamente 
mais vantajosa. 
2.5.2  Ligação Travessa/Travessa 
Para haver continuidade de esforços é necessário realizar a ligação entre travessas, uma típica ligação de 
travessas esta representada na Figura 2.22. Sob condições de carga normal (forças descendentes) a parte 
inferior da ligação está em tensão. Por vezes existe a necessidade de colocar mais parafusos de modo a 
Figura 2.21 – Ligação pilar/travessa [1] 
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resistirem aos esforços, e por isso aumenta-se o comprimento da chapa de ligação. Consequentemente 
acrescenta-se os esquadros que além de criarem estabilidade à ligação aumenta a resistência ao 
momento fletor nesta localização. 
Tal como na ligação pilar/travessa as ligações travessa/travessa são unidas por duas placas de 
extremidade que são furadas e soldadas em fábrica, permitindo a ligação com parafusos pré-esforçados 
em obra. [1]  
 
2.5.3 Pilar/Fundação 
Existem dois tipos de ligação pilar/fundação distinguidos em função da ligação: articulada ou encastrada.  
Uma ligação articulada conduz a uma fundação mais económica, uma vez que apenas tem que resistir ao 
esforço axial e esforço transverso. No entanto, poderá conduzir a uma superestrutura menos económica, 
uma vez que os momentos passam a ser resistidos apenas pelo topo dos pilares.  
A ligação encastrada conduz a uma fundação menos económica. No entanto, permite um melhor 
aproveitamento da secção dos pilares e assim reduzir o custo da superestrutura. 
A ligação articulada mais comum é formada por uma chapa soldada à extremidade inferior do pilar e pela 
colocação de chumbadouros posicionados o mais próximo possível do seu eixo de rotação. 
A ligação encastrada mais utilizada consiste numa chapa soldada à extremidade inferior do pilar, com 
chumbadouros afastados da linha de centro, com objetivo de se formar um binário na resistência ao 
momento fletor. [1] 
A Figura 2.23 representa um exemplo típico de ligação pilar/fundação.  
 
Figura 2.22 – Ligação travessa/travessa [1] 
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2.5.4 Categorias de ligações aparafusadas 
O Eurocódigo 3 parte 1-8 fornece categorias de ligações aparafusadas e de acordo com cada categoria é 
necessário realizar diversas verificações durante o dimensionamento dessas mesmas ligações, quer ao 
corte quer à tração, Figura 2.24. 
Figura 2.23 – Ligação pilar/fundação  
a) Articulada; b) Encastrada [1] 
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 Onde: 
 FV,Ed – Valor de cálculo do esforço transverso por parafuso no estado limite último 
 FV,Rd – Valor de cálculo da resistência ao esforço transverso por parafuso 
 Fb,Rd – Valor de cálculo da resistência ao esmagamento por parafuso 
 FV,Ed,ser – Valor de cálculo do esforço transverso por parafuso no estado limite de utilização 
 Fs,Rd,ser – Valor de cálculo da resistência ao escorregamento por parafuso no estado limite de 
utilização 
 Fs,Rd – Valor de cálculo da resistência ao escorregamento por parafuso no estado limite último 
 Nnet,Rd – Valor de cálculo do esforço normal resistente plástico de tração da seção transversal útil 
 Ft,Ed – Valor de cálculo da resistência à tração por parafuso 
 Ft,Rd – Valor de cálculo da resistência à tração por parafuso 
 Bp,Rd – Valor de cálculo da resistência ao punçoamento da cabeça do parafuso e da porca  
Figura 2.24 – Categorias de ligações aparafusadas [15] 
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2.5.4.1 Ligações ao corte 
Conforme a categoria que cada ligação pertence estas devem ser projetadas segundo certas regras. Para 
ligações ao corte, estas podem pertencer à categoria A,B e C. 
De acordo com o EC3 parte 1-8 as ligações ao corte podem ser resumidas na Tabela 2.1. 
 
Tabela 2.1 – Ligações ao corte 
Categoria Observações do dimensionamento 
Categoria A 
Ligação resistente ao esmagamento 
Nesta categoria, deverão utilizar-se parafusos das 
classes 4.6 a 10.9, inclusive. Não é requerido 
qualquer pré-esforço ou quaisquer disposições 
especiais para as superfícies em contato. O valor 
de cálculo do esforço de corte no estado limite 
último não deverá exceder o valor de cálculo da 
resistência ao corte nem o valor da resistência ao 
esmagamento. 
Categoria B 
Ligação resistente ao escorregamento no estado 
limite de utilização 
Nesta categoria, deverão utilizar-se parafusos pré-
esforçados. Não deverá ocorrer escorregamento 
no estado limite de utilização. O valor de cálculo 
da força de corte no estado limite de utilização 
não deverá ser superior ao valor de cálculo da 
resistência ao escorregamento. O valor de cálculo 
do esforço de corte no estado limite último não 
deverá exceder o valor de cálculo da resistência ao 
corte nem o valor de cálculo da resistência ao 
esmagamento. 
Categoria C 
Ligação resistente ao escorregamento no estado 
limite último 
Nesta categoria, deverão utilizar-se parafusos pré-
esforçados. Não deverá ocorrer escorregamento 
no estado limite último. O valor de cálculo do 
esforço de corte no estado limite último não 
deverá exceder o valor de cálculo da resistência ao 
escorregamento, nem o valor de cálculo da 
resistência ao esmagamento. Além disso no caso 
de uma ligação tracionada, deverá comprovar-se 
que, para o estado limite último, não é excedido o 
valor de cálculo da resistência plástica da seção 
útil que intercepta os furos dos parafusos. 
 
2.5.4.2 Ligações tracionadas 
As ligações aparafusadas solicitadas à tração poderão pertencer à categoria D e E. 
De acordo com o EC3 parte 1-8 as ligações à tração podem ser resumidas na Tabela 2.2. 
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Tabela 2.2 – Ligações tracionadas 
Categoria Observações do dimensionamento 
Categoria D 
Ligação não pré-esforçada 
Nesta categoria, deverão utilizar-se parafusos das 
classes 4.6 a 10.9, inclusive. Não é necessário 
qualquer pré-esforço. Esta categoria não deverá 
ser utilizada no caso em que as ligações estejam 
sujeitas a variações frequentes do esforço de 
tração. No entanto para esforços das ações do 
vento poderão ser utilizadas.  
Categoria E 
Ligação pré-esforçada 
Nesta categoria, deverão utilizar-se parafusos pré-
esforçados das classes 8.8 e 10.9 com aperto 
controlado. 
 
As seções que têm ligações à tração ou emendas, a sua resistência é reduzida devido à redução da seção 
e concentração de tensões junto aos furos com ligações aparafusadas.  
A redução da resistência em barras tracionadas, referida anteriormente, deve ser obtida com base numa 
secção útil reduzida Anet, referida na cláusula 6.2.2.2 do EC3-1-1. 
2.6 MATERIAIS 
Os valores de cálculo das propriedades dos materiais de acordo com o EC3 a adotar nos cálculos deverão 
ser os seguintes: 
 Módulo de elasticidade: E = 210000 N/mm2 
 Módulo de distorção: G ≈ 81000 N/mm2 
 Coeficiente de Poisson em regime elástico: ѵ = 0.3 
 Coeficiente de dilatação térmica linear: α = 12×10-6 por K (para T ≤ 100ºC) 
 Massa volúmica: ρ = 7850 kg/m3 ≈ 77 kN/m3 
 
Os valores nominais da tensão de cedência e da tensão última à tração de aços estruturais de acordo com 
a norma EN 10025-2 encontram-se na Figura 2.25. 
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De acordo com o EC3 as classes de parafusos indicadas na Figura 2.26 são válidas para se criarem as 
ligações em obra, no entanto de acordo com o Anexo Nacional as classes recomendadas para utilização 
são: 4.6, 5.6, 8.8 e 10.9. 
Apenas os parafusos das classes 8.8 e 10.9 poderão ser utilizados como parafusos pré-esforçados. 
Figura 2.25 – Valores nominais da tensão de cedência (fy) e da tensão última à tração (fu) para aços 
estruturais laminados a quente [8] 




3 AÇÕES DE PROJETO 
No dimensionamento de qualquer estrutura deve ter-se em conta todas as ações a que a estrutura irá 
ficar sujeita durante o seu tempo de vida.  
Os pavilhões metálicos são estruturas que também estão suscetíveis a diversos tipos de ações, de entre 
as quais se de destacam: ações devido à própria utilização da estrutura e ações devido a fenómenos da 
natureza/atmosféricos. 
Para se quantificar o valor das ações a impor na estrutura, deve-se classifica-las como, ações permanentes 
e ações variáveis, e combina-las entre si. 
As regras para a quantificação de ações são definidas em Normas Europeias: Eurocódigo 0 [3], Eurocódigo 
1, parte 1-1 ações em estruturas [4], parte 1-3 ações da neve [5] e parte 1-4 ações do vento [6] e o 
Eurocódigo 8 parte 1 ações sísmicas [7]. Com base em critérios probabilísticos, são determinadas as ações 
que atuam na estrutura.  
As regras para a combinação de ações segundo o Estado Limite Último orientam-se por parâmetros 
definidos no Eurocódigo 0 [3] onde se combinam as ações permanentes com as ações variáveis, sendo 
uma delas ação de base e tendo em conta sempre o caso mais desfavorável de combinação. 
A combinação de ações é feita através da equação (3.1): 
 







 GKj – Valor característico da ação permanente 
 QK,i – Valor característico da ação variável 
 γQ,i – Coeficiente de majoração da ação variável 
 γG,j – Coeficiente de majoração da ação permanente 
 Ψo,i – Coeficiente de minoração da ação variável 
Neste capítulo ir-se-á descrever o procedimento para a quantificação de ações. 
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3.1 AÇÕES PERMANENTES (G) 
As ações permanentes são as ações com elevada probabilidade de acontecer durante um determinado 
período de referência e cuja variação de intensidade no tempo é desprezável ou é sempre no mesmo 
sentido até a ação atingir um certo limite. [3] 
3.1.1 Peso Próprio 
No caso de carga peso próprio, considera-se todas as ações devidas ao peso dos elementos estruturais.  
3.1.2 Restantes Cargas Permanentes 
Neste caso de carga as ações são habitualmente representadas por cargas uniformes. Considera-se para 
estes casos os revestimentos da cobertura e das fachadas, os elementos de ligação e outros pequenos 
acessórios. 
3.2 AÇÕES VARIÁVEIS 
Ação cuja variação de intensidade no tempo não é desprezável nem monotónica. [3] Ou seja, são ações 
que assumem valores com variação significativa, em torno do seu valor médio, durante o tempo de vida 
da estrutura. Considera-se para estes casos: 
 Sobrecarga 
 Ação da Neve 
 Ação do Vento 
 Variações de temperatura 
 Sismos 
 Atritos em aparelhos de apoio 
 Pressões hidrostáticas e hidrodinâmicas 
3.2.1 Sobrecarga 
A sobrecarga foi quantificada de acordo com a NP EN 1991-1-1 [4]. No caso de estudo a apresentar, apenas 
se terá um piso, desta forma para o dimensionamento dos pórticos, apenas ter-se-á em conta a 
sobrecarga da cobertura. Para se poder quantificar a sobrecarga na cobertura, escolhe-se a respetiva 
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categoria de utilização Figura 3.1. Para cada categoria existe um valor diferente de sobrecarga. Neste caso 




3.2.2 Ação da Neve 
A ação da neve foi quantificada de acordo com a NP EN1991-1-3 [5] e é classificada como uma ação 
variável e estática.  
Para determinação dos valores das cargas devido à ação da neve, o território nacional é dividido em 3 
zonas, de acordo com a Figura 3.3. 
Figura 3.2 – Sobrecargas em coberturas da Categoria H [4] 














As cargas de neve em coberturas devem ser determinadas para situações de projeto através da expressão:  
 𝑠 = 𝜇1 × 𝐶𝑒 × 𝐶𝑡 × 𝑆𝑘 (3.2) 
Onde: 
 S – Valores da carga da neve (KN/m2) 
 μ1 – Coeficiente de forma para a carga da neve 
 Ce – Coeficiente de exposição 
 Ct – Coeficiente térmico 
 Sk – Valor característico da carga da neve ao nível do solo 
 
O valor do coeficiente de forma μ1 para a carga de neve irá depender do tipo de cobertura. A NP EN1991-
1-3 define disposições de carga da neve não deslocada (caso (i)) e deslocada (casos (ii) e (iii)). Na Figura 
3.4 apresenta-se os vários coeficientes de forma para coberturas de duas vertentes. 
Figura 3.3 – Zonamento do território nacional [5] 







Os valores de μ1 e μ2 estão representados na Figura 3.5.  
Em relação ao coeficiente de exposição Ce a norma refere que deverá usar-se o valor normal de 1.0, que 
corresponde a uma topografia normal (zonas nas quais não há uma remoção significativa da neve pelo 
vento devido à configuração do terreno e à existência de outras construções vizinhas), salvo 
especificações diferente em função da topografia, os valores recomendados encontram-se na Figura 3.6. 
O coeficiente térmico Ct tem em conta a redução das cargas da neve em coberturas com elevada 
transmissão térmica ( > 1 W/m2.K). Nas situações correntes considera-se Ct = 1.0. 
Os valores característicos da carga da neve ao nível do solo, Sk, são determinados por: 
  
Figura 3.4 – Coeficientes de forma para a 
carga da neve – Cobertura de 2 vertentes [5] 
Figura 3.5 – Coeficientes de forma para a carga da neve 












 Sk – Valores característicos da carga da neve ao nível do solo (KN/m2) 
 Cz – Carga da neve ao nível médio das águas do mar (KN/m2) 
Cz = {
0.30   𝑧𝑜𝑛𝑎  𝑍1
0.20   𝑧𝑜𝑛𝑎  𝑍2
0.10   𝑧𝑜𝑛𝑎  𝑍3
 
 H – Altitude do local, em metros 
 
Para a combinação da ação da neve os valores reduzidos encontram-se na Figura 3.7. 
 
 
3.2.3  Ação do Vento 
A quantificação da ação do vento é feita de acordo com NP EN1991-1-4. A força do vento varia em função 
do tempo e atua diretamente sobre as superfícies das estruturas. Caso a estrutura tenha locais abertos a 
força do vento irá atuar também nesses locais. 
A ação do vento atua sob a forma de pressões nas superfícies dos elementos, resultando daí forças 
perpendiculares a essas mesmas superfícies.  
De acordo com a norma, as ações do vento são calculadas através de valores característicos. Estas ações 
são determinadas a partir de valores de referência da velocidade do vento ou da pressão dinâmica. Os 
valores de referência são valores característicos cuja probabilidade anual de serem excedidos é de 0.02, 
o que equivale a um período médio de retorno igual a 50 anos. O efeito do vento na estrutura depende 
da dimensão, da forma e das propriedades dinâmicas da estrutura. [6] 
A pressão exercida pelo vento nas superfícies exteriores, we, é obtida através de: 
 𝑤𝑒 = 𝑞𝑝(𝑍𝑒) × 𝐶𝑝𝑒 (3.4) 
Onde: 
Figura 3.7 – Valores reduzidos 
para a ação da neve [3] 
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 qp(Z) – Pressão dinâmica de pico 
 Z – altura de referência 
 Cp – coeficiente de pressão 
 
A pressão exercida pelo vento nas superfícies interiores, wi, é calculada através de: 
 𝑤𝑖 = 𝑞𝑝(𝑍𝑖) × 𝐶𝑝𝑖 (3.5) 
 
A pressão dinâmica de pico, qp(z), é calculada por: 
 𝑞𝑝(𝑧) = 𝐶𝑒(𝑧) × 𝑞𝑏 (3.6) 
Onde: 
 Ce(z) – Coeficiente de exposição 
 qb – Pressão dinâmica de referência 
 









ρ – Massa volúmica do ar, 1.25 Kg/m3 
Vb – Valor de referência da velocidade do vento 
  
O valor de, Vb, é o valor de referência do vento, definido em função da direção do vento, a uma altura de 
10 metros acima da superfície de um terreno de categoria II. 
De acordo com a NP EN1991-1-4, o valor básico da velocidade de referência do vento, Vb,0, é o valor 
característico da velocidade média do vento referida em períodos de 10 minutos, independente da sua 
direção e da época do ano, a uma altura de 10 metros acima do nível do solo em campo aberto, vegetação 
rasteira e obstáculos isolados (separados entre si de pelo menos 20 vezes a sua altura). [6] 
 




 Cdir – Coeficiente de direção (recomendado pelo Anexo Nacional = 1) 
 Cseason – Coeficiente de sazonal da época do ano (recomendado pelo Anexo Nacional = 1) 
 Vb,0 – Valor básico da velocidade de referência do vento 
 
Para efeitos da quantificação do valor básico da velocidade de referência do vento, Vb,0, considera-se duas 
zonas distintas em Portugal. 
 
Zona A – a generalidade do território, exceto as regiões pertencentes à zona B. 
Zona B – os arquipélagos dos Açores e da Madeira e as regiões do continente situadas numa faixa costeira 
com 5 Km de largura ou a altitudes superiores a 600 metros. [6] 
Para o cálculo do coeficiente de exposição é necessário saber-se qual a categoria do terreno, em estudo, 
pertence. Desta forma recorrendo à Figura 3.9 é possível determinar a categoria do terreno. 
 
Figura 3.8 – Valor básico da 
velocidade de referência do 
vento [6] 
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O coeficiente de exposição Ce(Z) é representado na Figura 3.10, em função da altura da estrutura (Z). 
 
A Figura 3.11 demonstra a pressão resultante exercida numa parede, numa cobertura ou num elemento, 
tendo em conta o sinal positivo ou negativo.  
 
 
Figura 3.9 - Categoria e parâmetros de terreno [6] 





As pressões do vento em paredes verticais em edifícios de planta retangular, dependem da relação h/b. 
No caso de estudo desta projeto h ≤ b, e a cobertura será de duas águas, desta forma irei abordar apenas 
estas duas soluções. 
Na Figura 3.12 está representado como varia a pressão do vento ao longo da altura da parede do edifício, 
para situações em que h ≤ b e na Figura 3.13 está representado as zonas de acordo com a direção do 






Figura 3.11 – Pressão interior positiva (a) Pressão interior negativa (b) [6] 
Figura 3.12 – Altura de referência, ze, e perfil de pressão dinâmica [6] 
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Na Figura 3.13, estão definidas as zonas de pressão exterior para paredes verticais de edifícios de planta 
retangular, em que, e, é o menor valor entre b e 2h. 
Na Figura 3.14 estão representados os valores de Cpe,10 e de Cpe,1 em função da relação h/d. Para valores 
intermédios de h/d deverá fazer-se uma interpolação linear. 
Figura 3.13 – Zonas em paredes verticais [6] 
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O valor de Cpe é diretamente proporcional à área. No presente caso de estudo foi considerado que toda a 
área era superior a 10 m2, por isso usou-se sempre o valor de Cpe,10. 
 
A ação do vento em coberturas irá depender da inclinação, altura da cobertura, dimensões e número de 
vertentes. 
Para o caso de estudo presente, sendo este uma cobertura de duas águas, apenas ir-se-á fazer referência 
a esse tipo de coberturas. 
A Figura 3.15 ilustra o caso de uma cobertura de duas vertentes, cujos coeficientes Cpe se encontram na 










Figura 3.14 – Valores recomendados dos coeficientes de pressão exterior para 
paredes verticais de edifícios de planta retangular [6] 






















































Figura 3.16 – Coeficientes de pressão exterior para cobertura de duas vertentes, direção 
do vento θ = 0º  [6] 
Figura 3.17 - Coeficientes de pressão exterior para cobertura de duas vertentes, direção 
do vento θ = 90º  [6] 
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De acordo com a NP EN1991-1-4, os valores positivos e negativos na mesma vertente não devem ser 
usados em simultâneo e para ângulos de valores intermédios será necessário proceder a uma interpolação 
linear entre valores com o mesmo sinal. 
3.3 AÇÃO DO SISMO 
A proteção da vida humana e a prevenção de colapso de estruturas como resultado da ação sísmica 
constitui um dos maiores cuidados para os projetistas de estruturas. No caso de haver um sismo de 
elevada magnitude não é possível garantir que a estrutura consiga resistir aos esforços máximos obtidos 
por esta ação, no entanto tenta-se minimizar os prejuízos quer em materiais quer em vidas. A 
regulamentação para o dimensionamento sísmico é feita através da NP EN 1998-1 [7].  
No cálculo da resistência aos sismos de uma estrutura são considerandos dois tipos de ação sísmica: ação 
sísmica tipo 1 e ação sísmica tipo 2. De acordo com a cláusula 3.2.2 da mesma norma, esta ação é 
representada por um espectro de resposta elástica da aceleração à superfície do terreno para os dois 
tipos de ação sísmica (tipo 1 e tipo 2). 
As estruturas metálicas possuem um melhor comportamento sísmico do que a maioria das estruturas 
correntes. Isto acontece porque o aço é um material muito dúctil em comparação com outros materiais, 
nomeadamente o betão.  
Além da vantagem de ductilidade, a maior parte dos pavilhões metálicos, são constituídos por um único 
piso, os pórticos têm um único vão igualmente espaçados (simplicidade estrutural e uniformidade), e têm 
um menor peso associados, o que para além de reduzir os esforços de 1ª ordem induzidos pelos sismos, 
provoca efeitos de 2ª ordem inferiores, quando comparados com um deslocamento idêntico numa 
estrutura de betão armado. 
A simplicidade estrutural, caracterizada pela existência de trajetórias claras e diretas de transmissão das 
forças sísmicas, é um objetivo importante a cumprir dado que a modelação, a análise, o 
dimensionamento, a pormenorização construtiva e a construção de estruturas simples estão sujeitas a 
uma incerteza muito menor e portanto a previsão do seu comportamento sísmico é muito mais fiável. A 
uniformidade é caracterizada por uma distribuição regular, quer em planta quer em altura. [7] 
A simplicidade e uniformidade dos pavilhões industriais metálicos torna a análise sísmica, de acordo com 
a NP EN1998-1, muito mais simplificada no ponto de vista da previsão do seu comportamento quando 
incide um sismo. No entanto, para locais do país suscetíveis a risco sísmico deve ter-se em atenção esta 
ação na estrutura.  
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A ação sísmica resulta de um conjunto de vibrações do solo, que por sua vez são transmitidas à estrutura 
durante a ocorrência de um sismo, com isto verifica-se que a estrutura não responde a forças aplicadas 
diretamente sobre si, mas sim aos movimentos transmitidos pelo solo. Desta forma, a resposta ao sismo 
das estruturas estão ligadas às propriedades do solo. Deve-se por isso, e dependendo do grau de 
importância da estrutura, fazer-se o estudo geológico/investigação do solo. De acordo com a NP EN 1998-
1 é necessário definir-se o tipo de solo Figura 3.18. 
 
De acordo com a presente norma, os edifícios dividem-se em 4 classes de importância, Figura 3.19, em 
função das consequências do colapso em termos de vida humana e económicas. De acordo com a classe 
de importância determina-se os coeficientes de importância a adotar, γ , Figura 3.20. 
 
Figura 3.18 – Tipos de terreno [7] 















O território Português é afetado por atividade sísmica, com mais intensidade no centro, sul e ilhas. Esta 
atividade sísmica está associada à fratura que se desenvolve desde os Açores prolongando-se ao estreito 
de Gibraltar, separando as placas Euro-Asiática e a Africana. Estas placas quando entram em colisão 
originam dois tipos de sismos, Tipo 1 e Tipo 2.  
A ação do sismo Tipo 1 é caracterizada por ter uma magnitude moderada e pequenas distâncias focais. 
Por outro lado, a ação do sismo Tipo 2 é caracterizada por apresentar uma magnitude elevada e grandes 
distâncias focais. 
Em Portugal continental, o país está dividido em várias zonas com um determinado zonamento sísmico 
para cada tipo de ação sísmica, Figura 3.21, e a cada zona é caracterizada por uma aceleração máxima 
de referência, agR, de acordo com cada Tipo de sismo, Figura 3.22. 
 
Figura 3.20 – Coeficientes de importância γ  [7] 
Figura 3.19 – Definição de classe de importância [7] 
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O valor de cálculo da aceleração à superfície de um terreno do tipo A é caracterizada pela seguinte 
expressão: 
 𝑎𝑔 =  𝛾𝐼 × 𝑎𝑔𝑅 (3.9) 
Onde: 
ag – Valor de cálculo da aceleração à superfície de um terreno do tipo A 
 γ  
agR – Valor de referência da aceleração máxima à superfície de um terreno do tipo A 
A capacidade da estrutura dissipar energia é caracterizado por um coeficiente de comportamento (q). 
Com a utilização de um coeficiente de comportamento adequado às características da estrutura é possível 
Figura 3.21 – Zonamento sísmico em Portugal Continental [7] 
Figura 3.22 – Aceleração máxima de referência agR (m/s2) nas várias 
zonas sísmicas [7] 
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através da utilização de um modelo de análise elástica linear (modelo idealizado) determinar a resposta 
da estrutura em regime não linear (comportamento próximo do real).     
Sendo os pavilhões metálicos por norma regulares em planta e em altura o valor básico do coeficiente de 










Em que o valor de αu e α1 são definidos da seguinte forma para sistemas porticados regulares em planta: 
 Sistemas porticados ou sistemas mistos equivalentes a pórticos: 
- edifícios de um só piso: αu / α1 = 1,1; 
- edifícios de vários pisos, pórticos com um só tramo: αu / α1 = 1,2; 
- edifício de vários pisos, pórticos ou sistemas mistos equivalentes a pórticos com vários 
tramos: αu / α1 = 1,3. 
Considerou-se um comportamento de ductilidade médio (DCM) para pórticos metálicos. 
O valor do coeficiente de comportamento, q, para as ações sísmicas horizontais, para ter em conta a 
capacidade de dissipação de energia, e é determinado a partir de: 
 𝑞 = 𝑞0  × 𝑘𝑤 ≥ 1,5 (3.10) 
Onde: 
 q0 – Valor básico do coeficiente de comportamento 
 Kw – Coeficiente que reflete o modo de rotura predominante nos sistemas estruturais de paredes 
(Kw = 1 , para sistemas porticados ou sistemas mistos equivalentes a pórticos)  
Figura 3.23 - Valor básico do coeficiente de comportamento, qo, para sistemas 
regulares em altura [7]  
DMC – Comportamento de ductilidade médio 
  DCH – Comportamento de ductilidade elevado 
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Os parâmetros que definem os espetros de resposta elástica horizontais para as ações sísmicas tipo 1 e 
tipo 2, em função do tipo de terreno, são definidos de acordo com a Figura 3.24 para ações do tipo 1 e 

















Em Portugal, para a definição dos espectros de resposta elásticos, o valor de S deve ser determinado 
através de [7]: 
para: 𝑎𝑔 ≤ 1 𝑚/𝑠
2                                          𝑆 = 𝑆𝑚𝑎𝑥  
para: 1 𝑚/𝑠2 < 𝑎𝑔 < 4 𝑚/𝑠
2                       𝑆 = 𝑆𝑚𝑎𝑥 −
𝑆𝑚𝑎𝑥−1
3
(𝑎𝑔 − 1)  
para: 𝑎𝑔 ≥ 4 𝑚/𝑠
2                                          𝑆 = 1  
Onde: 
 ag – Valor de cálculo da aceleração à superfície de um terreno do tipo A, em m/s2. 
 Smax – Parâmetro cujo valor é indicado nas Figura 3.24e Figura 3.25. 
 
Figura 3.24 – Valores dos parâmetros definidos do 
espetro de resposta elástico para a Ação sísmica Tipo 1 
[7] 
Figura 3.25 - Valores dos parâmetros definidos do 
espetro de resposta elástico para a Ação sísmica Tipo 2 
[7] 
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O espectro de cálculo permite, de acordo com o disposto na norma EN 1998-1, caracterizar o 
comportamento de uma determinada estrutura em termos de capacidade de dissipação de energia, 
obtida principalmente pelo comportamento dúctil dos seus elementos e/ou outros mecanismos. A 
determinação destes espectros é feita através de uma análise elástica, baseado num espectro de resposta 
reduzido pelo coeficiente de comportamento, q. O coeficiente de comportamento é uma aproximação da 
relação entre as forças sísmicas a que a estrutura estaria sujeita se a sua resposta fosse completamente 
elástica com um amortecimento viscoso de 5% e as forças sísmicas que podem ser utilizadas no projeto, 
com um modelo de análise elástica convencional [7]. 
Em seguida apresenta-se as fórmulas utilizadas para o cálculo dos espectros, preconizadas na EN 1998-1: 
 











































 Sd(T) – Espectro de cálculo 
 β – Coeficiente correspondente ao limite inferior do espetro de cálculo horizontal. O valor a 
atribuir a β de acordo com o Anexo Nacional é de 0.2. 
 
Como mencionado anteriormente, a análise sísmica de pavilhões industriais uniformes metálicos em 
Portugal em locais de sismicidade reduzida não é tão relevante em comparação com as ações do vento e 




3.4 ESTADOS LIMITES 
3.4.1 Estados limites últimos 
O estado limite último corresponde a uma condição que está associada ao colapso da estrutura, e em 
estruturas metálicas essa condição depende da: 
 Resistência das seções transversais; 
 Resistência dos elementos em relação a fenómenos de encurvadura; 
 Resistência à rotura de seções em zonas de ligações; 
De acordo com o EC3 os coeficientes de segurança a utilizar em edifícios são: 
 γM0 = 1.00; 
 γM1 = 1.00; 
 γM2 = 1.25. 
3.4.2 Estados limites de utilização 
O estado limite de utilização corresponde a um estado que está associado a condições específicas de 
utilização, em que no caso das estruturas metálicas refere-se a condições limites de deformação e 
vibração. 
Os estados limites de utilização, que devem ser verificados em estruturas em aço são de acordo com o 
EC3: 
 Deformações ou deslocamentos que afetam o aspeto ou a utilização da estrutura; 
 Vibrações ou oscilações que provoquem desconforto aos utilizadores; 
 Deformações, deslocamentos, vibrações ou oscilações que causem estragos nos acabamentos ou 
em elementos estruturais principais e ou secundários. 
 
De acordo com o EC3 os valores recomendados para os limites dos deslocamentos verticais encontram-
se na Figura 3.26. 




δ0 – Contra flecha, posição inicial da viga sem carregamento 
  δ1 – Flecha da viga, deformação da viga devido a cargas permanentes 
  δ2 – Flecha da viga devido a ações variáveis 
  δmax – Flecha máxima (δmax = δ1 + δ2 - δ0) 
Figura 3.26 – Valores recomendados para os limites dos deslocamentos 
verticais [8] 




De acordo com a cláusula N.A – 7.2.2(1)B do EC3, no caso de não serem acordados outros valores com o 
dono de obra, os limites recomendados para os deslocamentos horizontais no topo dos pilares para as 
combinações características são as seguintes: 
 - Pórticos sem aparelhos de elevação: h/150 
 - Outros edifícios de um só piso: h/300 
 - Em edifícios de vários pisos: 
  Em cada piso: h/300 
  Na estrutura globalmente: h0/500 
Onde: 
 h – Altura do pilar ou do piso 
 h0 – Altura da estrutura 
 
Figura 3.28 – Deslocamentos horizontais 
em pórticos [1] 
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4 ANÁLISE ESTRUTURAL 
4.1 MÉTODOS E MODELOS DE ANÁLISE PREVISTOS NO EC3 
O dimensionamento de uma estrutura parte de um pressuposto modelo matemático, em que este 
representa com o maior grau de aproximação possível do comportamento real da estrutura. O 
dimensionamento de uma qualquer estrutura é válido apenas se a análise do comportamento estrutural 
for próximo da realidade.  
No entanto, como os comportamentos reais das estruturas são bastante complexos adotam-se métodos 
e modelos mais simplificados e próximos do comportamento real da estrutura. Ao admitir-se um modelo 
mais simplificado está-se a introduzir um “erro” entre o comportamento real da estrutura e o modelo 
simplificado. O projetista tem de saber minimizar este “erro”, avaliando quais os efeitos/comportamentos 
mais importantes na estrutura e aproximá-los o mais possível da realidade. 
Torna-se então fundamental ter-se noção de um conjunto de análises disponíveis para uma maior 
aproximação dos resultados obtidos face aos resultados da estrutura real. 
A análise global de esforços e deslocamentos numa estrutura metálica dependem de: 
 Estabilidade global e dos seus elementos; 
 Deformabilidade e rigidez; 
 Comportamento das seções transversais; 
 Ligações; 
 Deformabilidade dos apoios.  
Em estruturas isostáticas a determinação dos esforços é feita através de uma análise global elástica e em 
estruturas hiperestáticas a determinação dos esforços pode ser feita através de uma análise global 
elástica ou análise global plástica. 
De acordo com o Eurocódigo 3 [8], o dimensionamento poderá ser determinado através de: 
 Análises de primeira ordem; 
 Análises de segunda ordem. 
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Segundo o EC3, a análise deve basear-se em modelos de cálculo da estrutura adequados e o método 
utilizado deve ser coerente com as hipóteses de cálculo.  
Na Figura 4.1 estão representados as possibilidades de análises de se realizar a um pórtico com 
carregamentos estáticos. É de notar que à medida que a análise se torna mais complexa, esta se aproxima 
mais do comportamento real da estrutura. 
De acordo com a Figura 4.1: 
1 - Análise elástica de primeira ordem – é a análise mais simples que se baseia na linearidade física e 
geométrica. O material possui um comportamento elástico e as condições de equilíbrio encontram-se 
assentes sobre a geometria não deformada. O gráfico, neste caso é uma linha que atinge a carga crítica 
elástica (corresponde à bifurcação de equilíbrio calculada sem levar em conta a influência dos 
deslocamentos em ações externas). 
2 - Análise elástica de segunda ordem – nesta análise o comportamento do material mantém-se elástico, 
no entanto, as equações de equilíbrio encontram-se na geometria deformada, ou seja, possui uma não 
linearidade geométrica. Os deslocamentos aumentam rapidamente fazendo com que o gráfico seja uma 
curva que atinge um máximo correspondente à carga elástica de rotura (a partir disso apenas é possível 
o equilíbrio se o carregamento diminuir). 
3 - Análise rígida-plástica de primeira ordem – considera-se comportamento rígido-plástico do material e 
as condições de equilíbrio são estabelecidas na geometria não deformada. Os deslocamentos são nulos 
até que as ações externas alcancem o valor necessário para causar o aparecimento de rótulas plásticas 
Figura 4.1 – Vários tipos de análise estrutural 
(carga/deslocamento lateral) [9] 
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suficiente para que a estrutura ou parte dela se torne num mecanismo. A partir desse instante o material 
tem um comportamento plástico. 
4 - Análise rígida-plástica de segunda ordem – idêntica à análise rígida-plástica de primeira ordem, exceto 
o facto de as condições de equilíbrio estarem representadas na geometria deformada, com o objetivo de 
tornar a estrutura num mecanismo. 
5 - Análise elasto-plástica de primeira ordem – as condições de equilibro encontram-se na geometria não 
deformada. São elaboradas várias análises elásticas utilizando um material elástico (cada segmento é reto 
devido ao material) e dá-se o aparecimento de rótulas, tornando a estrutura mais deformável. O primeiro 
segmento até à formação da primeira rótula plástica coincide com o da análise elástica de primeira ordem. 
6 - Análise elasto-plástica de segunda ordem – semelhante à anterior análise, apenas as condições de 
equilíbrio se consideram na geometria deformada. O primeiro segmento coincide quase com o da análise 
elástica de segunda ordem e o troço final com o da análise rígida-plástica de segunda ordem, uma vez que 
em ambos os casos o material tem um comportamento plástico e a estrutura é um mecanismo. 
7 - Comportamento real – estes valores são adotados por terem sido obtidos experimentalmente. [9] 
 
As distinções fundamentais entre os tipos de análise representados por cada curva na Figura 4.1 são: se o 
equilíbrio é calculado considerando a estrutura indeformada ou deformada e se é considerada ou não a 
plastificação das barras. 
Ou seja, a análise global elástica pode ser utilizada em qualquer estrutura para realizar o seu 
dimensionamento exceto se as seções forem de classe 4, neste caso ter-se-á de utilizar seções efetivas 
reduzidas. Esta análise baseia-se no pressuposto de que a relação tensão-deformação do material é linear 
em toda a estrutura para qualquer ação atuante. 
A análise plástica está assente na hipótese de que algumas seções irão plastificar-se, formando-se assim 
rótulas plásticas, havendo neste caso uma redistribuição de esforços para as zonas menos esforçadas. 
Neste caso, é essencial que o material seja dúctil e as seções sejam de classe 1. 
O modo como se considera o modelo, sendo este deformado ou indeformado, permite classificar 
teoricamente as análises em 1ª ordem ou 2ª ordem. 
4.2 ANÁLISE DE 1ª ORDEM E ANÁLISE DE 2ª ORDEM 
A escolha entre uma análise de 1ª ordem e de 2ª ordem irá depender, de acordo com o EC3, de como o 
modelo se comporta em relação aos esforços, material utilizado e geometria da estrutura. 
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A análise de 1ª ordem é assegurada pelo equilíbrio da estrutura, considerando-a praticamente 
indeformável. Está implícito que os deslocamentos existentes são pequenos e por isso não afetam o 
equilíbrio da estrutura, admite-se assim a hipótese de haver eventualmente pequenos deslocamentos. 
No momento em que os esforços estão atuar na estrutura, e esta tiver uma grande deformação, 
nomeadamente deformações causadas por forças axiais é necessário recorrer-se a uma análise mais 
cuidada. Além disso, caso os deslocamentos sejam elevados, de modo a criarem momentos adicionais e 
consequentemente mais deformação, então está-se perante uma estrutura sensível a efeitos de 2ª 
ordem.  
Estes efeitos de 2ª ordem podem ser suficientes para reduzirem a resistência da estrutura, pois aumentam 
os deslocamentos, os momentos e forças na estrutura que não serão analisadas caso se opte por uma 
análise de 1ª ordem. É de referir que os efeitos de 2ª ordem são efeitos geométricos e nada têm em 
comum o comportamento não linear dos materiais. A linearidade física dos materiais refere-se à 
proporcionalidade entre as tensões e as deformações, obedecendo assim à lei de Hooke. Quando o 
material não obedece a esta lei, considera-se que o material não tem linearidade física.  
A linearidade geométrica refere-se à proporcionalidade entre os esforços aplicados e os deslocamentos 
provocados na estrutura, quer angulares ou lineares. Logo, uma análise é geometricamente linear quando 
é feita em análise de 1ª ordem e geometricamente não-linear quando feita em análise de 2ª ordem. [10] 
Numa análise global, tanto elástica como plástica, deve-se incluir efeitos de 2ª ordem, caso estes se 
justifiquem. Existem duas categorias de efeitos possíveis, Figura 4.2: 
 Efeitos com deslocamento das barras/locais (P-δ); 
 Efeitos de deslocamentos nas interseções de elementos (P-Δ). 
Estes efeitos dão-se devido aos deslocamentos do pórtico e geram esforços e deformações adicionais. 
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Na Europa, a análise mais utilizada para pórticos metálicos é a análise elástica de primeira ordem. Segundo 
o EC3 é necessário considerar-se efeitos de segunda ordem, se estes se justificarem. Caso não seja 
significativo opta-se por uma análise de primeira ordem.  









≥ 15, em análise plástica (4.2)  
Onde: 
 αcr – Fator de carga pelo qual deve ser multiplicado o carregamento de cálculo, para se obter a 
carga crítica de instabilidade global da estrutura. 
 Fcr – Valor crítico do carregamento associado à instabilidade elástica num modo global com 
deslocamentos laterais, determinado com base nos valores de rigidez inicial. 
 Fed – Valor de cálculo do carregamento da estrutura. 
 
O valor de αcr é superior no caso da análise plástica, o que se deve ao fato de o comportamento estrutural 
poder ser significativamente influenciado pela não linearidade material no estado limite último, ou seja, 
no caso de se formarem rótulas plásticas com redistribuição de momentos ou quando ocorrem 
deformações não lineares significativas provocadas por ligações semi-rigidas. [8] 
Figura 4.2 – Efeitos de 2ª ordem em pórticos [14] 
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O valor de αcr pode ser encontrado utilizando um programa de cálculo ou então segundo a expressão do 











 δH,Ed  - Deslocamento horizontal relativo entre o topo e a base de um dado andar, devido às forças 
horizontais de cálculo, acrescidas das forças horizontais equivalentes às imperfeições globais. 
 h – Altura do andar em estudo. 
 HEd – Reação horizontais total no topo do andar. 
 VEd – Reação vertical total na base do andar.   
O cálculo da carga crítica de acordo com a expressão (4.3) só é possível caso as travessas inclinadas da 
estrutura possuírem declives pouco acentuados (não superiores a 26º) e a compressão axial nas vigas ou 
travessas não ser significativa (Ned ≤ 0,09 Ncr).  
Caso o valor de αcr seja menor que 10 para análises elásticas e 15 para análises plásticas, a estrutura é 
denominada de nós móveis e ter-se-á de contabilizar os efeitos de segunda ordem, e estes podem ser 
realizados em duas alternativas: 
 Análise de 2ª ordem rigorosa, recorrendo a um software apropriado. Este método permite 
analisar individualmente os elementos da estrutura. Por outro lado, este método é mais 
trabalhoso, por esse motivo é pouco utilizado. 
Figura 4.3 – Deslocamentos laterais numa estrutura porticada 
não contraventada. [8]  
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 Análise de 2ª ordem aproximada. É utilizada uma análise de 1ª ordem amplificada, ou seja, usa-
se uma análise de 1ª ordem tendo em conta os efeitos de 2ª ordem. Nesta análise modificada as 
ações aplicadas são amplificadas. Segundo o EC3, essa amplificação é feita através da 









As estruturas metálicas são suscetíveis a imperfeições por mais que a sua execução seja cuidada. De 
acordo com o EC3, as imperfeições ocorrem devido a excentricidades nas ligações e cargas, falta de 
verticalidade e linearidade dos elementos, sendo isto refletido em introdução de cargas adicionais à 
estrutura. 
As imperfeições geométricas consideradas no EC3 são: 
 Imperfeições globais dos pórticos (EC3 5.3.2 a)); 
 Imperfeições locais em elementos (EC3 5.3.2 b)); 
 Imperfeições dos sistemas de contraventamento (EC3 5.3.3). 
Em pórticos suscetíveis à ocorrência de modos de encurvadura com deslocamentos laterais, o efeito das 
imperfeiçoes deverá ser incorporada na análise global do pórtico por meio de uma inclinação lateral 




Figura 4.4 – Imperfeições globais equivalentes (inclinação 




A inclinação ɸ é determinada a partir da expressão: 
 ɸ = ɸ0 𝛼ℎ𝛼𝑚 (4.5) 
Onde: 
 ɸ0 – Valor de base: 1/200 








≤ 𝛼ℎ ≤ 1,0 
(4.6) 
 h – Altura da estrutura em metros 
 αm – Coeficiente de redução associado ao número de colunas num piso:  
 





 m – Número de colunas num piso incluindo apenas aquelas que estão submetidas a um esforço 
axial Ned superior ou igual a 50% do valor médio por coluna no plano vertical considerado. 
 
 





 e0 – Amplitude máxima do deslocamento lateral inicial, Figura 4.6. 
 L – Comprimento do elemento 
 
 
As imperfeições globais, em análise global da estrutura, são expressas sob a forma de se considerar uma 
inclinação inicial ɸ nos elementos verticais da estrutura (pilares) no sentido mais desfavorável, ou seja, 
no sentido dos deslocamentos horizontais provocados por forças horizontais. 
Segundo o EC3, poder-se-á dispensar uma análise de imperfeição global do pórtico quando: 
 𝐻𝐸𝑑 ≥ 0,15 𝑉𝐸𝑑 (4.9) 
 
No entanto, é possível segundo o EC3 substituir a inclinação inicial por um sistema de forças horizontais 
equivalentes, através de um binário de forças laterias horizontais equivalentes ao nível de cada coluna. 
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No caso das imperfeições das barras, estas também podem ser substituídas por um sistema de forças 
transversais equivalentes sob a forma de uma carga uniformemente distribuída e reação nos apoios, 
Figura 4.5.  
No entanto as imperfeiçoes locais só têm de ser consideradas na análise global da estrutura se for 
efetuada uma análise de 2ª ordem que dispense a verificação de segurança das barras aos fenómenos de 
instabilidade. [10] No caso de os elementos serem posteriormente sujeitos a uma verificação de 
estabilidade, com base nas verificações de segurança da cláusula 6.3 da NP EN 1993-1-1, poderá 
desprezar-se o efeito das imperfeições locais na análise estrutural. Neste caso, a influência das 
imperfeições locais já está incorporada nos modelos de cálculo adotados, isto é, nas curvas de 
dimensionamento dos pilares e vigas. 
É importante referir que na base dos pilares do pórtico, as forças horizontais equivalentes devem ser 
aplicadas imediatamente acima dos apoios, para que afetem os diagramas de esforços transversos e 
momentos fletores dos pilares, mas não alterem os valores das reações horizontais nos apoios (estas 
devem ser apenas devidas às forças horizontais aplicadas). 
 





Figura 4.6 – Valores de cálculo das amplitudes das 
imperfeições locais para elementos [8] 
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5 DIMENSIONAMENTO DE ACORDO COM O EC3 
5.1 CLASSIFICAÇÕES DE SEÇÕES 
As seções transversais dos perfis metálicos poderão estar submetidas a esforços de compressão e/ou 
momentos fletores, desta forma estão sujeitas a fenómenos de encurvadura local (banzos e almas do 
perfil) influenciando assim a sua capacidade resistente.  
Desta forma o EC3, define quatro classes de seções em função da capacidade de rotação e da formação 
de rótulas plásticas, clausula 5.5.2 (1): 
 Classe 1: seções transversais em que se pode formar uma rótula plástica, com capacidade de 
rotação necessária para uma análise plástica, sem redução da sua resistência; Figura 5.1. 
 Classe 2: seções transversais que podem atingir o momento resistente plástico, mas cuja 
capacidade de rotação é limitada pela encurvadura local; Figura 5.2. 




 Classe 3: seções transversais em que a tensão na fibra extrema comprimida, calculada com base 
numa distribuição elástica de tensões, pode atingir o valor da tensão de cedência, mas em que a 
encurvadura local pode impedir que o momento resistente plástico seja atingido. Figura 5.3. 
 Classe 4: seções transversais em que ocorre a encurvadura local antes de se atingir a tensão de 
cedência numa ou mais partes da secção transversal. Figura 5.4. 
A classificação de uma seção transversal, de acordo com o EC3, é de acordo com a classe mais 
desfavorável, sendo esta a classe mais elevada, e com base em alguns aspetos: 
 Largura e altura, tanto do banzo como da alma; 
 Esforços atuantes de flexão e axiais; 
 Classe do aço. 
Figura 5.2 – Comportamento das seções da classe 2 à flexão 
[10] 
Figura 5.3 – Comportamento das seções da classe 3 à flexão [10] 
Figura 5.4 – Comportamento das seções da classe 4 à flexão [10] 
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Por norma, os perfis laminados a quente correntes, são de classes 1 e 2 para a maior parte das solicitações, 
enquanto os perfis soldados e chapas são frequentemente de classe 3 ou 4. 
 
 








Figura 5.6 - Limites máximos das relações largura-espessura para componentes comprimidos 
(Banzos) [8] 
DIMENSIONAMENTO DE ACORDO COM O EC3 
65 
A classificação da secção depende da razão entre c/t das zonas comprimidas, tanto do banzo como da 
alma, depende dos esforços atuantes (esforço axial e momento fletor) e da classe do aço adotada, Figura 
5.5, Figura 5.6 e Figura 5.7. 
 c – Comprimento do elemento (total ou parcialmente) comprimido da seção transversal 
t – Espessura do elemento comprimido da seção transversal 
Na classificação da alma do perfil a esforços de flexão e compressão a classe da seção dependerá de um 
parâmetro α (para seções de classe 1 e 2) ou de um parâmetro Ψ (no caso de seções de classe 3).  
O parâmetro α, segundo o EC3, é calculado da seguinte forma: 
Onde: 














− (𝑡𝑓 + 𝑟)) 
(5.1)  
Figura 5.7 - Limites máximos das relações largura-espessura para componentes 
comprimidos (Cantoneiras e seções tubulares) [8] 
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 h – Altura total da seção; 
 Ned – Esforço axial atuante; 
 tw – Espessura da alma; 
 fy – Tensão de cedência do aço; 
 tf – Espessura do banzo; 
 r – Raio entre a ligação da alma e do banzo. 
 




 σ – Tensão; 
 N – Esforço axial atuante;  
 A – Área da seção transversal; 
 M – Momento fletor máximo; 
 Iy – Momento de Inércia. 
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5.2 CRITÉRIOS DE DIMENSIONAMENTO 
Em pórticos metálicos existem elementos sujeitos a tração, compressão, momento fletor, esforço 
transverso, flexão composta e flexão composta com compressão. Desta forma é necessário realizar 
verificações de segurança para todos os elementos se encontrarem em segurança e não colocarem em 
risco a estrutura. 
Este projeto foca-se apenas em seções de classe 1, 2 ou 3 e em perfis com seção duplamente simétrica 
com banzos em I ou H. Desta forma todas as fórmulas aqui representadas serão para esta classe de seção 
e material. 
O EC3 fornece alguns coeficientes de segurança a adotar,  
  
Tabela 5.1 – Coeficientes parciais de segurança e características de aços estruturais 
Sigla Descrição Valor 
γM0 
Coeficiente parcial de segurança 
para a resistência de seções 
transversais de qualquer classe 
1.0 
γM1 
Coeficiente parcial de segurança 
para a resistência de elementos 
em relação a fenómenos de 
encurvadura, avaliada através 




Coeficiente parcial de segurança 
para a resistência à rotura de 
seções transversais tracionadas 
em zonas com furos de ligação 
1.25 
fy Tensão de cedência Variável 
Fu Tensão última ou de rotura Variável 
 
No dimensionamento de pórticos metálicos, quer os pilares quer as travessas são elementos que estão 
sujeitos essencialmente a esforços axiais e momentos fletores. Por este motivo o seu dimensionamento 





Os pavilhões metálicos contêm elementos que se encontram à tração, sendo exemplo desses elementos 
os tirantes, contraventamentos e barras em treliças. 
De acordo com o EC3 e para a verificação da segurança à tração deve satisfazer a condição: 
Onde: 
 NEd – Valor de cálculo do esforço atuante; 
 Nt,Rd – Valor de cálculo do esforço normal resistente de tração. 
O valor de cálculo do esforço normal resistente plástico de tração é igual a: 
Onde: 
 A – Área da seção transversal; 
 Fy – Tensão de cedência. 
5.2.2 Compressão 
O dimensionamento de perfis metálicos à compressão tem um peso bastante relevante, pois as seções 
transversais em compressão podem sofrer alguma instabilidade devido, regra geral a esbeltezas elevadas. 
Ou seja, a compressão está inteiramente relacionada a encurvadura, que é um fenómeno de instabilidade 
que se carateriza pelo facto de existirem deformações transversais em elementos à compressão. 
De acordo com o EC3 e para verificações da segurança à compressão deve satisfazer a seguinte condição: 
Onde: 
 Nc,Rd – Valor de cálculo do esforço normal resistente à compressão de uma secção transversal. 
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5.2.3 Momento fletor 
Em pórticos metálicos o momento fletor, além do esforço axial à compressão, está bem presente com 
valores bastante elevados. Desta forma há que verificar as seções a este esforço de flexão, para isso a 
seção deve satisfazer a seguinte condição: 
Onde: 
 MEd – Momento de cálculo atuante; 
 Mc,Rd – Momento de cálculo resistente. 
Conforme anteriormente referido, este projeto está mais focada em cálculo plástico de seções e classes 
de seção 1, 2 e/ou 3 para secções simétricas em I ou H, desta forma as expressões aqui presentes são para 
essa classe de seção e material. 
O momento de cálculo resistente plástico para secções de classe 1 ou 2 é dado por: 
 
Onde:  
 Mpl,Rd – Momento fletor resistente plástico em relação a um eixo principal da secção transversal; 
 Mel,Rd – Momento fletor resistente elástico em relação a um eixo principal da secção transversal; 
 Wpl – Módulo de flexão plástico da seção transversal; 
 Wel,min – Módulo de flexão elástico mínimo da seção transversal. 
 
No caso de ocorrer flexão desviada, fenómeno ocorrido em madres da cobertura, o cálculo é realizado de 
acordo com o EC3 pela seguinte expressão: 
 










𝑀𝑐,𝑅𝑑 = 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑 =  
𝑊𝑝𝑙  𝑓𝑦
𝛾𝑀0
, 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑠𝑒çõ𝑒𝑠 𝑑𝑒 𝑐𝑙𝑎𝑠𝑠𝑒 1 𝑜𝑢 2 
(5.10) 
 
𝑀𝑐,𝑅𝑑 = 𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑 =  
𝑊𝑒𝑙,𝑚𝑖𝑛 𝑓𝑦
𝛾𝑀0





 My,Ed – Valor de cálculo do momento fletor atuante, em relação ao eixo y-y; 
 Mz,Ed – Valor de cálculo do momento fletor atuante, em relação ao eixo z-z; 
 MN,y,Rd – Valor de cálculo do momento fletor resistente plástico reduzido pelo esforço normal, em 
relação ao eixo y-y; 
 MN,z,Rd – Valor de cálculo do momento fletor resistente plástico reduzido pelo esforço normal, em 
relação ao eixo z-z; 
 α = 2 , para secções em I e H; 
 β = 5n mas β ≥ 1 , em que n = NEd/Npl,Rd 
Caso NEd = 0,  MN,Rd = Mpl,Rd. 
 
5.2.4 Esforço transverso 
As tensões do esforço transverso desenvolvem-se em maior parte na alma do perfil, desta forma assume-
se que as tensões tangenciais são resistidas apenas pela alma do perfil. 
O valor de cálculo do esforço transverso atuante na secção transversal deve satisfazer a seguinte 
condição: 
Onde: 
 VEd – Valor de cálculo do esforço transverso atuante; 
 Vc,Rd - Valor de cálculo do esforço transverso resistente. 
Considerando um dimensionamento plástico, o valor de Vc,Rd é: 
Onde: 
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 Av – Área resistente ao esforço transverso. 
De acordo com o EC3-1-1 na cláusula 6.2.6 (6) no caso de existir esforço transverso é necessário verificar 
a resistência da alma à encurvadura por esforço transverso caso se verifique a seguinte expressão: 
Onde: 
 hw – Altura da alma da seção; 
 tw – Espessura da alma da seção; 
 ε – Fator que depende de fy; 
 η = 1.0 
5.2.5 Flexão com esforço transverso 
Quando uma seção é submetida ao esforço transverso e momento fletor em simultâneo e ambos 
apresentarem valores elevados, é necessário reduzir o momento resistente plástico. No entanto para 
valores baixos do esforço transverso esta redução não tem um grande impacto.  
Desta forma o EC3 estabelece o seguinte critério: 
 Quando VEd < 50% do valor de cálculo da resistência plástica ao esforço transverso Vpl,Rd, não é 
necessário reduzir o valor de cálculo do momento fletor resistente Mc,Rd. 
 Quando VEd ≥ 50% do valor de cálculo da resistência plástica ao esforço transverso Vpl,Rd, o valor 
do momento resistente deve ser reduzido através de: (1-ρ)fy. 
5.2.6 Flexão composta 
Em pavilhões industriais, os pórticos metálicos estão sujeitos a esforços axiais e momentos fletores 
estando assim sujeitos a flexão composta. Em elementos com elevada esbelteza submetidos a esforços 
de flexão composta com compressão, o colapso tende a dar-se por encurvadura por flexão (devido à 


















O comportamento de um elemento submetido à flexão composta com compressão resulta de uma 
interação entre fenómenos de instabilidade e plasticidade, sendo ainda influenciado pelas imperfeiçoes 
geométricas e dos materiais. [11] Ou seja, além dos fenómenos de encurvadura o comportamento dos 
elementos ainda é influenciado por imperfeiçoes de natureza geométrica (falta de linearidade, falta de 
verticalidade, excentricidade das cargas …) e dos próprios materiais (comportamento não linear, tensões 
residuais …), influenciando assim o comportamento teórico face ao comportamento real. 
A verificação da segurança de um elemento submetido a flexão composta tem de ter em conta a 
verificação da resistência das seções transversais e a verificação da resistência à encurvadura por flexão 
ou encurvadura lateral do elemento. 
Um elemento submetido a flexão composta deve satisfazer o seguinte critério: 
Onde: 
 MN,Rd – Valor de cálculo do momento fletor resistente plástico reduzido pelo esforço normal. 
Para o caso de seções laminadas em I e H poderão utilizar-se as seguintes expressões de acordo com o 
EC3: 
Onde: 
n = NEd/Npl,Rd 
a = (A-2b.tf)/A   mas   a ≤ 0.5  
 
Para seções duplamente simétricas em I e H, de acordo com o EC3 não é necessário reduzir o momento 
plástico resistente em torno de yy se as seguintes condições se verificarem: 
E não é necessário reduzir o momento plástico em torno de zz se a condição seguinte for verificada: 





 𝑚𝑎𝑠 𝑀𝑁,𝑦,𝑅𝑑 ≤  𝑀𝑝𝑙,𝑦,𝑅𝑑 
(5.18) 
 𝑄𝑢𝑎𝑛𝑑𝑜: 𝑛 ≤ 𝑎    𝑀𝑁,𝑧,𝑅𝑑 = 𝑀𝑝𝑙,𝑧,𝑅𝑑 (5.19) 
 







 𝑁𝐸𝑑 ≤ 0.25. 𝑁𝑝𝑙,𝑅𝑑 (5.21) 
 
𝑁𝐸𝑑 ≤
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5.2.7 Resistência à encurvadura por compressão 
Em estruturas metálicas a encurvadura por compressão assume elevada relevância, pois devido à elevada 
resistência do aço os elementos apresentam em geral esbeltezas elevadas. A encurvadura por compressão 
é um fenómeno de instabilidade que se carateriza pelo facto de existirem deformações transversais em 
elementos à compressão. 
Um elemento comprimido deverá ser verificado em relação à encurvadura através de: 
Onde: 
 Nb,Rd – Valor de cálculo da resistência à encurvadura do elemento comprimido. 
O valor de Nb,Rd é calculado através da seguinte expressão para secções de classe 1 e ou 2: 
Onde: 
 χ – Coeficiente de redução para o modo de encurvadura relevante. 
O valor de χ é calculado através a seguinte expressão, e deve ser próximo de 1,0 para o dimensionamento 
ser o mais rentável/económico possível. 
 
Onde: 
 ?̅? – Esbelteza normalizada; 
 α – fator de imperfeição. 
 
𝑁𝐸𝑑 ≤

















Ф + √Ф2 − ?̅?2
 𝑚𝑎𝑠 𝜒 ≤ 1.0 
(5.26) 
 Ф = 0.5[1 + 𝛼(?̅? − 0.2) + ?̅?2] (5.27) 
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De acordo com o EC3 o valor do fator de imperfeição depende das curvas de encurvadura, Figura 5.8, e 
estas dependem do tipo de perfil e seção transversal, o eixo que sofre encurvadura, o tipo de aço usado 
e certos limites tendo em conta a geometria do perfil, Figura 5.9. 
 
Figura 5.8 – Fatores de imperfeição para as curvas de encurvadura [8] 
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Figura 5.9 – Curvas de encurvadura em função da secção transversal [8] 
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 Ncr – Valor crítico do esforço normal associado ao modo de encurvadura elástica relevante, 
baseado nas propriedades da secção transversal bruta; 
 Lcr – Comprimento de encurvadura no plano de encurvadura considerado; 








 (fy em N/mm2) 
 
O comprimento de encurvadura é calculado através da Figura 5.10, onde se encontram elementos lineares 
isolados comprimidos axialmente com diversas condições de apoio. Paras estes casos os respetivos 
comprimentos de encurvadura são bem conhecidos.  
Uma outra forma de se obter o comprimento de encurvadura é através do método de Wood. Este método 
consiste na relação entre o comprimento de encurvadura e o comprimento real que é avaliado em função 
de dois coeficientes n1 e n2, com base em ábacos para pórticos sem deslocamentos laterais e com 
deslocamentos laterais. Este método surge para avaliar o comprimento de encurvadura de pilares 
integrados em pórticos, para os quais não existem certezas sobre a capacidade resistente à rotação dos 
nós de extremidade da barra.  
Em pórticos metálicos o fenómeno de encurvadura deve ser levado bastante em conta. Este fenómeno 
está associado a seções com elevado esforço axial de compressão, como é o caso das travessas e pilares. 
No entanto, as madres da estrutura desempenham um papel bastante importante, pois estas servem de 
Figura 5.10 – Comprimento de encurvadura Lcr [11] 
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travamento, impedindo que no plano perpendicular ao plano não haja encurvadura, ou seja, segundo a 
menor inércia do perfil, Figura 5.11.  
 
5.2.8 Encurvadura lateral 
A encurvadura lateral consiste na deformação lateral da parte comprimida de uma secção (banzo 
comprimido em secções I e H) de um elemento sujeito a flexão em torno do eixo y-y (eixo de maior inercia 
da seção). [11] 
Em estruturas metálicas com secções abertas em I ou em H (seções com baixa rigidez de torção e flexão 
lateral), normalmente estão condicionadas pela encurvadura lateral, Figura 5.12.  
Em pórticos metálicos acontece este fenómeno quer nas travessas, quer nos pilares, com mais significado 
em zonas junto às ligações (momentos mais elevados). 
Figura 5.11 – Travamentos à 
encurvadura por madres, quer no pilar 





As zonas junto às ligações, referidas anteriormente, são locais do pórtico onde os momentos são mais 
elevados, como é o caso na zona superior do pilar e na zona da travessa junto ao pilar Figura 5.13. 
Os pórticos estão submetidos a forças descendentes (cargas permanentes, sobrecargas, neve) e a forças 
ascendentes (vento), Figura 5.13. Desta forma e dependendo da combinação utilizada como a mais crítica, 
certos troços da travessa irão estar à compressão e outros irão estar à tração.  
Figura 5.12 – Encurvadura lateral numa viga 
[11] 
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No caso de o momento fletor provocado por forças descendentes ser o mais crítico, existirá momentos 
negativos, na travessa, próximos do pilar e positivos próximos da cumeeira. Desta forma na travessa 
próximo do pilar haverá compressões na parte inferior do perfil da travessa, ficando assim suscetível à 
ocorrência de encurvadura lateral. Para a seção resistir à encurvadura lateral neste local, deve-se colocar 
travamentos. O modo habitual de realizar estes travamentos é através de uma ligação do banzo inferior 
da seção da travessa à madre, assim impede que haja deslocamento lateral do banzo comprimido em 
relação ao banzo tracionado, Figura 5.14. 
Figura 5.13 – Momentos fletores em pórtico 
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No caso de o momento fletor provocado por forças ascendentes ser o mais crítico, existirá momentos 
negativos, na travessa, mais próximos da cumeeira e positivos próximos do pilar. Desta forma existirá 
compressão no banzo superior da travessa, na zona mais próximo do pilar, porém as madres irão 
funcionar como travamentos. No entanto na zona mais próxima da cumeeira, irá existir compressão no 
banzo inferior. Neste caso pode-se utilizar o mesmo travamento que o da Figura 5.14.  
Quando o vão começa a ser elevado (>30 metros) é de boa prática a utilizaçao de elementos de 
contraventamento adicionais. Estes elementos adicionais poderão ser perfis de seção tubularque estarão 
dispostos ao longo da travessa, garantindo assim um contraventamento adicional, deste modo irá dar 
resistência tanto ao banzo comprimido superior e inferior, Figura 5.15.  
Figura 5.14 – Travamento típico para resistir à encurvadura 
lateral [14] 
Figura 5.15 – Utilização de perfis tubulares sob a forma de 
travamento 
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Os pilares de um pórtico metálico também estão suscetíveis ao fenómeno de encurvadura lateral. Caso 
os momentos fletores sejam causados por esforços descendentes, o banzo interior do pilar está à 
compressão. Neste caso será necessário reforçar-se o pilar com travamentos. É de boa prática a utilização 
de um travamento na parte inferior do esquadro, Figura 5.17, caso este travamento não seja suficiente, 
pode-se utilizar outros, tendo sempre em atenção que se houverem portas, estes devem estar a um nível 
superior, Figura 5.16. 
  
Figura 5.16 – Travamentos em 
pilares 
Figura 5.17 – Travamento em pilares 
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Caso os momentos fletores sejam causados por esforços ascendentes, o banzo exterior do pilar está à 
compressão, porém neste caso está travado pelas madres. 
 
O dimensionamento à encurvadura lateral é feito tendo em conta o momento crítico, sendo este o 
momento máximo, em condições ideais, que a viga suporta sem encurvar lateralmente. 
O momento crítico depende de diversos fatores sendo esses os seguintes: 
 Tipo de carregamento (forma do diagrama de momentos fletores); 
 Condições de apoio; 
 Comprimento do elemento; 
 Rigidez de flexão lateral, torção e empenamento; 
 Localização e nível da aplicação de carga. 
 
O cálculo do momento crítico no “caso padrão” é considerado tendo em conta uma viga simplesmente 
apoiada, Figura 5.18, em que a viga é: 
 Livre de empenar na direção z e y; 
 Sujeita a um momento linear constante (My); 
 Viga linear e sem imperfeições; 
 Seção transversal duplamente simétrica; 
 Material com comportamento elástico linear; 
 Pequenas deformações. 
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O momento crítico “caso padrão” é calculado por: 
Onde: 
 L – Comprimento da viga, entre secções contraventada; 
 G – Módulo de elasticidade longitudinal; 
 E – Módulo de elasticidade transversal; 
 It – Constante de torção; 
 Iw – Constante de empenamento; 
 Iz – Momento de inércia em relação ao eixo Z;  
 
A expressão anterior (5.29) do cálculo do momento crítico “caso padrão” é válida apenas para as 
condições descritas. No entanto, em casos reais nem sempre isso acontece, nomeadamente os casos de 











Figura 5.18 – Encurvadura lateral numa viga com secção em I duplamente simétrica submetida a 
um momento fletor constante [11] 
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De modo a se poder calcular o momento crítico tendo em conta essas diferenças de condições de apoio 
e carregamento, Trahair definiu que o momento entre seções contraventada lateralmente, de vigas com 
secção transversal duplamente simétrica (I ou H), fletidas em torno do eixo de maior inércia (y), para 
diversos tipos de carregamentos aplicados no centro de corte das secções, pode ser estimado 
multiplicando o momento crítico do “caso padrão” por um fator αm. Esse fator αm é obtido através da 
Figura 5.19. 
O momento crítico a ser calculado para vigas em consola pode ser determinado pelas expressões 
seguintes, em que a expressão (5.31) é usada para o cálculo do momento crítico para cargas pontuais nas 
extremidades da viga, enquanto a expressão (5.32) é usada para o cálculo do momento critico para uma 




𝑀𝑐𝑟 = 𝛼𝑚 𝑀𝑐𝑟
𝐸  (5.30) 
Figura 5.19 – Fatores para o cálculo do momento crítico em tramos de 
vigas com comprimento L e seção duplamente simétrica [11] 





 hm – Distância entre banzos; 
 yQ – Distância entre o ponto de aplicação das cargas e o centro de corte; 
 
Em pórticos metálicos considera-se que o pórtico é constituído por duas vigas simplesmente apoiadas 
(travessas) e por dois pilares simplesmente apoiados. Para o cálculo do momento crítico é usada uma 
expressão proposta por Clark, Hill e Galéa, aplicável a elementos submetidos a flexão em torno do eixo 
de maior inércia, construída por secções simétricas em relação ao eixo de menor inércia. Como é o caso 
dos pórticos metálicos. A expressão é a seguinte: 
 
Onde: 
 C1, C2 e C3 - Coeficientes de acordo com a Figura 5.21 ou Figura 5.22; 
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 KZ e KW – Fatores de comprimento efetivo, dependendo das condições de apoio nas extremidades, 
conservativamente KZ = KW = 1.0; 
 Zg = ( Za – Zs ), em que Za e Zs são a distancia entre o ponto de aplicação da carga e do centro de 
corte, em relação ao centro de gravidade da seção e do centro de corte, exemplo Figura 5.20. Estes valores 
tomam valores positivos se localizados na parte comprimida e valores negativos se localizados na parte 
tracionada.  
  
Zj – Parâmetro que define o grau de assimetria das secções em relação ao eixo y. No caso de secções em 
I ou H de banzos iguais este parâmetro toma valor nulo. 
 
Figura 5.20 – Localização do Za, Zs .Neste 
exemplo coincide com o centro de gravidade, 
Zs=0.  
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 , sendo Ifc e Ift os momentos de inércia dos banzos comprimidos e tracionados, 
respetivamente, em relação ao eixo z (menor inércia).  






≤ 1.0 mas 𝐶1 ≥ 1.0. 
 
Na prática uma estratégia de melhoramento do comportamento do elemento em relação à encurvadura 
lateral é diminuir a distância de “L” (vão entre seções contraventadas) de modo a contraventar 
lateralmente o banzo comprimido (secções em I ou H). Uma outra estratégia poderá ser o aumento da 
rigidez de flexão lateral, com a alteração de secções de perfis IPE para perfis HEA e/ou até mesmo para 
secções fechadas (quadradas, retangulares ou circulares). 






5.2.9 Dimensionamento à encurvadura lateral 
De acordo com o EC3-1-1, a verificação de um elemento solicitado à flexão em relação ao eixo principal 
de maior inércia deverá ser verificado através da seguinte expressão: 
Onde: 
 MEd – Valor de cálculo do momento fletor resistente; 
 Mb,Rd – Valor de cálculo do momento fletor resistente à encurvadura. 
O valor de Mb,Rd é obtido de acordo com a seguinte expressão: 
χLT – Coeficiente de redução para a resistência à encurvadura lateral; 
Wy – Módulo de flexão considerando: 
  Wy = Wpl,y – Para seções de classe 1 ou 2; 
  Wy = Wpl,y – Para secções de classe 3. 
O cálculo do χLT, segundo do Eurocódigo 3, pode ser calculado por dois métodos, sendo um método mais 
conservativo que outro. O método mais conservativo, denominado por “Caso geral” na cláusula 6.3.2.2 
do EC3-1-1, pode ser aplicado para qualquer tipo de seção. O método alternativo contempla apenas 











Figura 5.22 – Coeficientes C1, C2 e C3, para vigas com 
carregamentos transversais [11] 
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5.2.9.1 Encurvadura lateral – Caso Geral 
Segundo a cláusula 6.3.2.2 do EC3-1-1 para elementos à flexão com secções transversais constantes o 
valor de χLT é determinado a partir de: 
Onde: 
 Ф𝐿𝑇 = 0.5[1 + 𝛼𝐿𝑇(?̅?𝐿𝑇 − 0.2) + ?̅?𝐿𝑇
2 ]; 




 αLT – Fator de imperfeição; 
 Mcr – Momento crítico para a encurvadura lateral (5.2.8). 
 
O fator de imperfeição está relacionado com a geometria da seção. Para se escolher a curva a utilizar 
deve-se saber qual o tipo de seção transversal ir-se-á utilizar, bem como as suas dimensões, Figura 5.23. 










, 𝑚𝑎𝑠 𝜒𝐿𝑇 ≤ 1.0 
5.38  
Figura 5.23 – Curvas de encurvadura lateral [8] 
Figura 5.24 – Valores recomendados dos fatores de imperfeição para as 
curvas de encurvadura lateral [8] 
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5.2.9.2 Encurvadura Lateral – Método Alternativo 
Segundo a cláusula 6.3.2.3 do EC3-1-1 para elementos à flexão com secções laminadas ou soldadas 
equivalentes o valor de χLT é determinado a partir de: 
 Onde: 
 Ф𝐿𝑇 = 0.5[1 + 𝛼𝐿𝑇(?̅?𝐿𝑇 − ?̅?𝐿𝑇,0) + 𝛽?̅?𝐿𝑇
2 ]; 




 β = 1; 
 ?̅?𝐿𝑇,0 = 0.2; 
 αLT – Fator de imperfeição, Figura 5.24; 
 Mcr – Momento crítico para a encurvadura lateral (5.2.8). 
5.2.10 Flexão composta com compressão para elementos uniformes 
Segundo o EC3-1-1, é necessário realizar uma análise de flexão composta com compressão caso a 
estrutura não tenha contemplado efeitos de 2ª ordem. Quer os pilares quer as travessas são elementos 
que estão sujeitos a momentos fletores e a esforços axiais, portanto terá de ser realizada uma análise da 
resistência das secções transversais destes elementos a esta metodologia, tendo em conta que se está a 
utilizar uma análise de 1ª ordem. De acordo com a análise de 1º ordem os efeitos das imperfeiçoes locais 
são considerados nas expressões de cálculo da resistência. 





























 ≤ 1 













 ≤ 1 
5.41   
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 NEd, My,Ed, Mz,Ed – Valores de cálculo do esforço de compressão e dos momentos máximos no 
elemento, em relação aos eixos xx e yy; 
 ΔMy,Ed, ΔMz,Ed – Momentos devido ao deslocamento do eixo neutro para as secções de classe 4; 
 Χy e Χz – Coeficientes de redução devido à encurvadura por flexão, conforme 6.3.1 do EC3-1-1; 
 ΧLT – Coeficiente de redução devido à encurvadura lateral, conforme 6.3.2 do EC3-1-1; 
 Kyy, kyz, kzy, kzz – Fatores de interação. Estes fatores podem ser definidos a partir de um de dois 





6 CASO DE ESTUDO 
Neste capítulo ir-se-á realizar o dimensionamento de um pavilhão industrial metálico recorrendo-se ao 
software de cálculo estrutural Robot Structural Analysis.  
Numa primeira abordagem define-se o caso de estudo tendo em conta as geometrias do pavilhão e 
localização. De seguida definir-se-á as ações e as respetivas combinações de ações que irão estar 
associadas à estrutura e para isso vai-se utilizar dois modelos 2D, sendo 1 deles um pórtico de fachada e 
outro um pórtico comum do pavilhão.  
Quanto ao modelo 3D este será definido mais tarde, para validação de todos os elementos do pavilhão 
metálico, por forma a verificar se a estrutura como um todo está a ter o desempenho pretendido. 
Por final, serão apresentados os perfis que irão ser utilizados na estrutura e respetivas ligações bem como 
o peso estimado por área coberta, peso este que não inclui material estrutural secundário. 
Com este caso prático pretende-se estudar as várias exigências que um pavilhão de grandes dimensões 
assume e assim estar-se mais familiarizado com os problemas que estas estruturas colocam na altura do 
dimensionamento.   
6.1 DEFINIÇÃO DO CASO DE ESTUDO 
O pavilhão metálico a dimensionar está localizado em Lisboa na localidade de Murteira concelho de 
Cadaval. A caracterização geotécnica do terreno não foi realizada, mas o tipo de solo desta zona é por 
norma do tipo argiloso e calcário, estando previstas fundações diretas no solo. 
O pavilhão possui geometria regular com um vão de 30 metros, 6 metros de altura na cota mais baixa, 
com desenvolvimento de 180 metros de comprimento, resultando em 5400 m2 de área total. 
O esquema estrutural do pavilhão é constituído por um conjunto de 25 pórticos de perfis de alma cheia, 
espaços entre eles de 7,5 metros. Destes 25 pórticos, dois deles serão de fachada, tendo estes uma 
configuração diferente dos restantes. A cobertura será de duas águas com inclinação de 5o, constituída 
por madres em perfil IPE, apoiadas nas travessas, e contraventada por um sistema de contraventamento 
com capacidade de transmitir os esforços horizontais para todos os pórticos, de modo a garantir que a 
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estrutura tenha deslocamentos horizontais pouco significativos. Utilizou-se perfis tubulares aos terços 
(1/3) dos vãos das travessas, com o propósito de travarem as travessas ao fenómeno de encurvadura. 
 Como revestimento final exterior, serão utilizadas chapas que apoiam diretamente nas madres de 
cobertura e nas madres de fachada. 
O pavilhão a nível de conceção estrutural irá ter dois tipos de pórticos, o tipo 1 e o tipo2, pórtico corrente 
e pórtico de fachada, respetivamente. 
O pórtico do tipo 1, pórtico corrente, será constituído por dois pilares em perfil HEA e duas travessas em 
perfil IPE, espaçados de 7.5 metros. Serão reforçados com esquadros nos cantos com altura igual ao perfil 
transversal da travessa e comprimento em 15% do comprimento da travessa.  
Os apoios serão duplos de modo a que as fundações fiquem mais económicas. 
Figura 6.1 - Esquema estrutural do pavilhão industrial metálico 3D 
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O pórtico do tipo 2, pórtico de fachada, será constituído por 7 pilares em perfil HEA e travessas em perfil 
IPE. Os pilares estão espaçados em 5.0 metros. Terão 2 contraventamentos cruzados na fachada em perfil 





Figura 6.2 – Pórtico tipo 1 (pórtico corrente) 
Figura 6.3 – Pórtico tipo 2 (pórtico de fachada) 
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6.2 QUANTIFICAÇÃO DE AÇÕES 
6.2.1 Sobrecarga 
A ação da sobrecarga foi determinada tendo em conta a norma NP EN 1991-1-1 [4]. A sobrecarga na 
estrutura será condicionante na cobertura. A estrutura é formada por um único piso e a cobertura será 
não acessível, exceto para operações de manutenção, pertencendo assim à categoria H, correspondendo 
esta a um valor de qk=0.4 KN/m2, Figura 6.4. 
 
6.2.2 Ação da Neve 
A ação da neve foi determinada tendo em conta a norma NP EN1991-1-3 [5] para a zona de Lisboa, mais 
precisamente em Murteira, Figura 6.5. A altitude do local foi medida com o auxílio do Google Earth, sendo 
de aproximadamente 100 metros. De acordo com a norma, o local está localizado na zona Z3 com Cz=0.10. 
Quanto à topografia do local optou-se por ser exposta ao vento, pois como é visível na Figura 6.5, trata-
se de uma zona plana e praticamente sem obstáculos, Ce=0.8. 
Obteve-se assim um valor para a ação da neve de 0.08 KN/m2.  
 
 
Figura 6.4 – Ação da sobrecarga na estrutura 





Figura 6.5 - Localização do pavilhão industrial, Google Mapas 
Figura 6.6 – Ação da neve na estrutura 
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6.2.3 Ação do Vento 
A ação do vento foi determinada tendo em conta a norma NP EN1991-1-4 [6]. A localização do pavilhão 
industrial, Figura 6.5,tendo em conta a norma referida, pertence à Zona A em que o valor de referência 
do vento é de 27 m/s. A categoria do terreno será considerada a II. 
Obteve-se assim o valor da pressão dinâmica de pico: qp(z) = 956.81 Pa. 
Os coeficientes de pressão exterior para cobertura de duas vertentes são obtidos a partir do quadro 7.4 
da NP EN 1991-1-4 [6], para uma inclinação de 5o, e as respetivas ações estão representadas nas Figura 
6.7 e Figura 6.8. 
 
 
Figura 6.7 - Ação do vento na estrutura na direção transversal 
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6.2.4 Combinação de ações 
As ações do peso próprio dos materiais utilizados na estrutura são consideradas ações permanentes, pois 
são carregamentos que se mantêm inalteráveis ao longo da vida útil da estrutura. A ação da sobrecarga, 
do vento e da neve são consideradas ações variáveis, pois todas estas ações sofrem alterações ao longo 
da vida útil da estrutura. 
As ações foram combinadas tendo em conta o Eurocódigo 0 [3]. 
O processo de combinação de ações foi definido no programa de cálculo automático Robot Structural 
Analysis, Figura 6.9, da seguinte forma: 
 Para ações base com caracter descendente utiliza-se o coeficiente de majoração de 1.35 para 
ações permanentes; 
 Para ações base com caracter ascendente utiliza-se o coeficiente de majoração de 1.0 para ações 
permanentes. 




6.3 MODELAÇÃO NUMÉRICA 2D 
As estruturas industriais metálicas são constituídas por diversos pórticos. Os pórticos de uma estrutura 
podem ter a mesma dimensão e formato longitudinalmente ou por vezes alguns pórticos têm dimensões 
e formatos diferentes. Desta forma, deve-se realizar um estudo prévio em que se concretizam-se vários 
estudos em formato 2D dos diversos pórticos.  
Neste projeto procurou-se que todos os pórticos fossem homogéneos, Figura 6.2, e apenas os pórticos 
das fachadas, Figura 6.3, tivessem uma configuração diferente. 
6.3.1 Espaçamento das madres de cobertura 
O espaçamento entre madres é definido tendo em conta a carga máxima suportada pelas chapas de 
cobertura. Neste projeto optou-se por escolher um painel em sandwich Poliuretano C5-1000, Figura 6.10. 
Figura 6.9 – Combinações de ações com recurso ao Robot Structural Analysis  
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O cálculo do painel baseou-se na combinação de ações entre o seu peso próprio (aproximadamente 0.1 
KN/m2, Figura 6.10) e as ações do vento, neve e sobrecarga. 
Combinação 1 - Ação de base: Sobrecarga (espaçamento madres: 2,13 metros) 
Combinação 2 – Ação de base: Vento (sucção) (espaçamento madres: 2,13 metros) 
 
Combinação 3 – Ação de base: Vento (sucção) (espaçamento madres: 1,13 metros) 
 
Definiu-se na arquitetura que as madres iriam estar espaçadas de 2,13 metros, e na zona mais próxima 
do esquadro as madres iriam estar espaçadas de 1,13 metros. De acordo com a Figura 6.10, optou-se por 
utilizar um painel C5-1000 com 30 milímetros de espessura.  
 𝑆𝑘 = 1.35 × 𝑃𝑃 + 1.5 × 𝑆𝑜𝑏 + 0.75 × 𝑛𝑒𝑣𝑒 = 1.35 × 0.1 + 1.5 × 0.4 + 0.75 × 0.08
= 0.80 𝑘𝑁/𝑚2 
(6.1) 
 
 𝑆𝑘 = 1.00 × 𝑃𝑃 − 1.5 × 𝑉𝑒𝑛𝑡𝑜 = 1.00 × 0.1 − 1.5 × 0.57 × cos(5) = −0.752 𝑘𝑁/𝑚
2 (6.2)  
 𝑆𝑘 = 1.00 × 𝑃𝑃 + 1.5 × 𝑉𝑒𝑛𝑡𝑜 = 1.00 × 0.1 − 1.5 × 1.63 × cos(5) = −2.34 𝑘𝑁/𝑚
2 (6.3) 
Figura 6.10 – Painel Sandwich Poliuretano C5-1000 [22] 
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6.3.2 Dimensionamento de madres 
As ações gravíticas aplicadas nas madres, como é o caso da ação do peso próprio, da sobrecarga e da 
neve, são aplicadas no referencial global da madre, enquanto a ação do vento é aplicada segundo o 
referencial local da seção transversal, Figura 6.11. A ação do vento é uma força de sução na maior parte 
das situações. 
  
Com o programa de cálculo Robot Structural Analysis, modelou-se a madre e colocaram-se as respetivas 
ações tendo em conta a Figura 6.11. A madre foi dimensionada para o pior carregamento. 
A solução encontrada para as madres foi de um IPE 270 em aço S275, Figura 6.12. O cálculo foi realizado 
para a combinação mais desfavorável, sendo esta a combinação 3, que inclui a força do vento 
(arrancamento).  
Optou-se por perfis IPE para as madres, porque neste projeto decidiu-se realizar o dimensionamento 
apenas para laminados a quente.  
 
Figura 6.11 - Caracterização das ações numa 
madre da estrutura 
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A madre foi calculada tendo em conta que existe flexão desviada, caracterizada na Figura 6.11. O 
momento máximo que a madre pode suportar será de 27,93 kN.m, sendo que o momento máximo 
aplicado foi de 24,23 kN.m, obtendo-se um rácio de 0,87. 
O cálculo da encurvadura lateral foi realizado pelo método geral, clausula 6.3.2.2 do EC3, em que o 
comprimento de encurvadura foi de 7,5 metros, sendo este o comprimento entre pórticos. Obtendo-se 
um momento crítico de 31,99 kN.m. 
No entanto, como referido no Capítulo 2.3, as madres irão estar contraventadas com tirantes que atuam 
em tensão. Como a madre tem um comprimento total de 7,5 metros, utiliza-se este contraventamento a 
cada 1/3 do vão, ou seja, a madre irá ser travada segundo a menor inércia a cada 1/3 do vão, Figura 6.13. 
Pode-se então concluir que se pode diminuir a seção do perfil IPE, de acordo com a Figura 6.14. 
 




A seção da madre pode ser reduzida com a utilização de contraventamentos (tirantes) a cada 1/3 do vão. 
Sem a utilização do contraventamento a seção seria um IPE 240 para a verificação da segurança, mas com 
a utilização dos travamentos pode-se optar por um IPE 180 e com um rácio de 0,93, Figura 6.15. Assim, a 
estrutura torna-se mais leve e mais económica. 
Figura 6.13 – Travamento de madres a 1/3 do vão 
Figura 6.14 – Verificação da segurança da madre 
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6.3.3 Análise global 
A estrutura será composta por 25 pórticos, sendo que desses 25 pórticos, 23 serão designados por 
pórticos tipo 1 (pórticos correntes), Figura 6.2, e os restantes 2 pórticos serão do tipo 2 (pórticos das 
fachadas principais), Figura 6.3.  
O dimensionamento de ambos os pórticos foram realizados nos locais da estrutura onde as ações do vento 
eram mais elevadas, ou seja, onde as combinações de ações eram mais desfavoráveis, Figura 6.16. No 
caso do pórtico tipo 1, Figura 6.17, este estava mais esforçado próximo da fachada, porque a força do 
vento nesse local é mais elevada de acordo com o Eurocódigo 1-1-4.  
 
 





Antes de se partir para o dimensionamento propriamente dito, ir-se-á analisar o pórtico quanto ao tipo 
de análise que se deverá utilizar (análise de primeira ordem ou análise de segunda ordem). Para isso é 
necessário colocar todos os esforços e combinações de ações no modelo por forma a analisar as 
deformações na estrutura e posteriormente calcular o coeficiente, αcr. 
As ações utilizadas são as ações do vento, as ações da neve, as ações provocadas pela sobrecarga e pelo 
peso dos próprios dos materiais. 
Figura 6.16 – Localização dos pórticos mais esforçados do tipo 1 na estrutura. 
Figura 6.17 – Modelo 2D do pórtico tipo 1 
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A estrutura terá um sistema de contraventamento tanto transversal como longitudinal. O 
contraventamento utilizado será o representado na Figura 6.18. 
 
  
A representação do contraventamento no pórtico 2D foi por meio de um apoio elástico com elasticidade 
igual à fornecida pelo contraventamento longitudinal. Para isso modelou-se o sistema de 
contraventamento longitudinal com uma seção transversal tubular, CHS 139.7 x 3.6 e aplicou-se uma 
carga distribuída de 100KN/m, Figura 6.19. A partir do programa Robot Structural Analysis retirou-se o 
respetivo deslocamento máximo para o carregamento referido e a partir da expressão (6.4) foi possível 













× 180/25 =  6,06 𝑘𝑁/𝑚 
 
Figura 6.18 – Modelo do contraventamento a utilizar na estrutura 
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O coeficiente de elasticidade a utilizar no apoio elástico do pórtico 2D será de 6,06 kN/m na direção oposta 
à deformação do pórtico, Figura 6.20. 
 
 
Figura 6.19 - Modelação 2D do sistema de contraventamento longitudinal com a respetiva deformação 
para um carregamento de 100 kN/m 
Figura 6.20 – Definição do apoio elástico no pórtico 2D. 
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Deve-se ter em atenção às imperfeições relativamente à falta de verticalidade dos elementos verticais 
nos pórticos (pilares), de acordo com a cláusula 5.3.2 a) do EC3. Desta forma calcula-se a inclinação que o 
pilar terá aquando o carregamento da combinação mais desfavorável. 
  
A inclinação será dada pela expressão 4.5 referida no capítulo 4.3 deste projeto. 
 
Desta forma obtém-se as imperfeições iniciais por forças horizontais equivalentes com valor de 0,52 kN.  
Posteriormente pode-se obter o parâmetro αcr. Para isso, utilizou-se a ferramenta de cálculo automático 
ROBOT, onde se utilizou uma análise baseada em valores e vetores próprios da matriz de rigidez, 
denominada por analysis Buckling (em Inglês), Figura 6.22. 
 
ɸ = ɸ0𝛼ℎ𝛼𝑚 =
1
200
× 0,82 × 0,866 = 0,0036 
(6.5) 
 ɸ𝑁𝑒𝑑 = 0,0036 × 143,50 = 0,52 𝑘𝑁  




Através desta análise obtém-se o parâmetro αcr para diversos modos, Figura 6.23. 
O parâmetro αcr é de 12.57 sendo superior a 10, apresentando a seguinte deformação para o primeiro 
modo, Figura 6.24. De acordo com o EC3 podemos considerar que a estrutura é de nós fixos e pode-se 





Figura 6.22 – Analysis Buckling 
Figura 6.23 – Carga crítica do pórtico tipo 1 - αcr 
CASO DE ESTUDO 
111 
O pórtico metálico ficará suscetível a diversas combinações de ações e os diagramas de esforços obtidos 
para a pior combinação serão apresentados de seguida, Figura 6.25, Figura 6.26 e Figura 6.27. A 
combinação mais gravosa, ou seja, a que apresenta esforços mais elevados, é composta por forças 
descendentes, estas são constituídas pelo peso próprio do próprio pórtico, peso das madres, peso do 
painel Sandwich Poliuretano, ação da sobrecarga e ação da neve. 
Os perfis utilizados foram: 
 Pilares: HEA 500 





Figura 6.24 – Deformação para o primeiro modo da carga crítica, αcr (deslocamento em cm) 






6.3.4 Análise local em pilares 
Como referido anteriormente a seção transversal utilizada para o dimensionamento preliminar do pilar 
foi de um HEA 500, Figura 6.28. A utilização de perfis HEA nos pilares deve-se por estes apresentarem 
uma maior inércia capaz de resistir melhor à encurvadura em comparação com os perfis IPE. 
Figura 6.26 – Esforço axial para a combinação mais gravosa 
Figura 6.27 – Esforço transverso para a combinação mais gravosa 
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A verificação da seção transversal foi realizada com o apoio do programa de cálculo Robot Structural 
Analysis.  
Para esta verificação (Figura 6.29) foi considerado que o comprimento de encurvadura do pilar é igual 
ao seu comprimento total e a encurvadura lateral foi calculada segundo o método geral, cláusula 6.3.2.2 
do EC3, e pelo anexo A. 
 
Figura 6.28 – Propriedades do perfil HEA 500 
Figura 6.29 – Verificação da seção transversal dos pilares 
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Como se pode verificar pela Figura 6.30, o perfil HEA 500 verifica a estabilidade, no entanto o rácio 
entre momento atuante e resistente é de apenas 0,62. Isto significa que se pode optar por perfis menos 
robustos, ficando a estrutura mais leve e económica. Optou-se pela utilização de perfis HEA 400 nos 
pilares. 
Com a utilização de pilares em HEA 400, a seção continuou a ser de classe 1 e a taxa de eficiência passou 
de 0,62 para 0,92, Figura 6.31. Note-se que o comprimento de encurvadura, para a verificação do 
dimensionamento à encurvadura, foi igual ao tamanho total do pilar. 
Desta forma conseguiu-se diminuir a seção transversal do perfil e a estrutura tornar-se-á mais económica. 
 
 
Figura 6.30 – Resultados detalhados da verificação da segurança dos pilares em HEA 500 
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6.3.5   Análise local em travessas 
O pórtico metálico é constituída por duas travessas com 15,06 metros de comprimento, contraventada 
por perfis tubulares a cada 1/3 do vão, de modo a travar a travessa aos fenómenos de encurvadura, Figura 
6.32. 
Como se trata de um pavilhão metálico com grandes dimensões, optou-se que o travamento da travessa 
não dependesse exclusivamente das madres. Portanto decidiu-se que iria existir um sistema de 
contraventamento com a função de realizar o contraventamento das travessas em toda a estrutura. 
Como referido anteriormente, este contraventamento é formado por perfis tubulares com vão de 7,5 
metros que irão estar prolongados entre os pórticos de fachada. 
Os perfis tubulares irão ligar-se à seção transversal da travessa no seu centro de gravidade de modo a 
poderem ter a função de travamento à encurvadura lateral tanto no banzo superior como no banzo 
inferior, sem existirem excentricidades, Figura 6.33. 





Por isso a travessa irá estar contraventada para efeitos de encurvadura e encurvadura lateral a cada 1/3 
do seu comprimento.  
Na Figura 6.25, pode-se verificar que o momento é mais elevado nas extremidades da travessa junto aos 
pilares, por essa razão utilizou-se reforço nesta localização. Em estruturas metálicas esse reforço é feito 
através de esquadros metálicos, Figura 6.34, que garantem um aumento de inércia da seção. 
Figura 6.32 – Travamento de travessas, formado por perfis tubulares 
Figura 6.33 – Pormenorização do travamento 
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A altura máxima do esquadro por norma é igual à altura do perfil utilizado na travessa e o seu 
comprimento varia entre 10% a 20% do comprimento da travessa. Outra forma de determinar o 
comprimento do esquadro é através do diagrama de momentos, ou seja, que o momento positivo seja 
próximo do negativo e prolonga-se o comprimento do esquadro até esse mesmo ponto, Figura 6.35. 
 Neste projeto optou-se por um esquadro metálico com a altura máxima igual ao perfil da travessa e com 
comprimento igual a 15% do comprimento da travessa. 
Figura 6.34 – Esquadro metálico 
Figura 6.35 – Definição do comprimento do esquadro metálico [14] 
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Primeiramente fez-se um pré-dimensionamento da travessa com um perfil IPE 450 para um momento 
máximo coincidente com o fim do esquadro metálico: Med = 332,50 kN.m. Figura 6.36. 
𝑀𝐸𝑑 ≤ 𝑊𝑝𝑙,𝑦 × 𝑓𝑦 ↔332,50 ≤ 1702 × 10
−6 × 275 × 103 ↔ 332,50 𝑘𝑁. 𝑚 ≤ 468,05 𝑘𝑁. 𝑚  O perfil 
IPE 450 verifica! 
Depois de se realizar o pré-dimensionamento da travessa é necessário proceder à verificação da seção às 
diversas interações de esforços. 
Através do programa de cálculo ROBOT é possivél realizar essa verificação, Figura 6.38. Tendo em conta 
que a travessa está travada a cada 1/3 do seu comprimento na diração zz. Além disso, este travamento 
será também utilizado para a seção não sofrer encurvadura lateral e flexão composta com compressão, 
Figura 6.37. 
Figura 6.36 – Momento atuante no final do esquadro 
Figura 6.37 - Travessa com os respetivos travamentos a cada 1/3 do seu comprimento 




Como se pode verificar pela Figura 6.39, a travessa não verifica a segurança para o perfil IPE450, no 
entanto é de notar que apenas não verifica na zona onde irá estar localizado o esquadro metálico.  
Sendo assim o cálculo da verificação da seção do esquadro foi realizada à parte, com recurso a bibliografia 
externa.  
 
Figura 6.38 – Definição dos parâmetros para a verificação da travessa 
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6.3.5.1 Verificação do esquadro metálico 
A verificação do esquadro metálico teve como princípio a utilização de uma seção de igual espessura, 
mesma altura máxima e o mesmo material que o utilizado na travessa. Além disso, optou-se por dividir 
o esquadro em 4 partes iguais de modo a poder-se calcular a segurança da seção em diversos pontos, 
Figura 6.40.  
A seção transversal do esquadro foi simplificada para o cálculo, partindo do princípio que o banzo inferior 
da travessa não entrará para o cálculo e a seção não terá locais curvos próximos do banzo, Figura 6.41, 
beneficiando-se assim de uma seção transversal equivalente. 
 
 
Figura 6.39 – Verificação da segurança na localização do esquadro 




Com recurso ao programa de desenho automático AutoCad e cálculo no Excel foi possivel determinar 
todas as inércias e propriedades de cada uma das seções transversais da Figura 6.40.  
 
 
Figura 6.40 – Esquema do esquadro metálico da estrutura 
Figura 6.41 – Corte transversal nº1 da Figura 6.40 e seção 




A seção 5, da Tabela 6.1, será apenas formada pelo perfil IPE 450 da travessa, pois nesse local é onde o 
esquadro termina. Por este motivo os valores da seção 5 serão representativos de um IPE 450 corrente. 
Com recurso ao ROBOT e à combinação menos desvaforável foi possivel determinar os esforços nas 
respetivas seções do esquadro, Tabela 6.2. 
 
A tensão máxima causada pelo esforço axial, que a seção poderá estar sujeita (admitindo uma distribuíção 
elástica) é dado pela equação: 
Resultando nas tensões máximas seguintes: 
  
A tensão máxima que a seção pode suportar é dado por: 
 





Tabela 6.1 – Propriedades das seções transversais de acordo com a Figura 6.40 
Tabela 6.2 – Esforços atuantes nas 
seções transversais do esquadro 
Tabela 6.3 – Tensão máxima 
atuante 
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Pode-se concluir que a tensão máxima será de 275 MPa. 
A tenção máxima admissivel causada pelo momento fletor será de: 
 
Considerando que na zona do esquadro o momento é negativo para a pior combinação, este encontra-se 
à compressão e a travessa (zona superior) encontra-se à tração. Pode-se concluir que para a classificação 
da alma desta seção, com solicitação à flexão e à compressão, o valor de 𝛹 = 0, porque a tensão de 









 𝜎𝑚𝑎𝑥 = 𝜎𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 + 𝜎𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙  ↔  𝜎𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 = 𝜎𝑚𝑎𝑥 − 𝜎𝑎𝑥𝑖𝑎𝑙 (6.8) 
Tabela 6.4 – Tensão máxima 
admissível pelo momento fletor 
Figura 6.42 – Tensão na 
zona do esquadro 
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Como 𝛹 ≥ −1 então a alma é de classe 3. A classe do banzo à compressão é 1. Desta forma a classe da 
seção é 3. 
 Verificação do esquadro ao esforço axial de compressão 
 
 Verificação ao esforço transverso 
 





















Tabela 6.5 – Verificação ao esforço axial 
Tabela 6.6 – Verificação ao esforço transverso 
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 A tensão atuante é a conjugação da tensão axial mais a tensão do momento fletor. A tensão sobre efeito 
do momento fletor é defenida pela seguinte expressão: 
 Verificação da interação axial e momento fletor 
 
 









Tabela 6.7 – Verificação ao momento fletor 
Tabela 6.8 – Verificação da interação da tensão axial e tensão do 
momento fletor 




A tensão atuante ao longo do esquadro metálico, Tabela 6.9, é menor que a resistente (𝜎𝑟𝑒𝑠𝑖𝑠𝑡𝑒𝑛𝑡𝑒 =
275 𝑀𝑃𝑎), por isso o esquadro encontra-se verificado.  
O comprimento de encurvadura do esquadro será o comprimento total do próprio esquadro, em que este 
será travado nas extremidades do mesmo, num comprimento total de 2,26 metros, tal como referido na 
Figura 5.14 e Figura 6.43. 
Podemos concluir que os pilares serão HEA 400 e as travessaso IPE 450, para os pórticos tipo 1 
(corrententes), Figura 6.44. O esquadro metálico será de altura e espessura igual à travessa, e travado na 
extremidade. 
 
Figura 6.43 – Travamento da travessa ao longo do seu comprimento 
Figura 6.44 – Verificação dos elementos no pórtico corrente mais esforçado 
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6.3.6 Análise do pórtico tipo 2 (pórtico de fachada) 
O pórtico tipo 2 em comparação com o pórtico tipo 1 difere em diversos aspetos, sendo estes o aumento 
de pilares que conferirá mais resistência nomeadamente aos deslocamentos laterais. Pode-se verificar 
este aspeto no cálculo do αcr, Figura 6.45. Para isso modelou-se o pórtico tipo 2 (pórtico de fachada) com 
o auxílio do ROBOT, com os respetivos contraventamentos de fachada em UPN a trabalharem à tração, 
Figura 6.46.  
Para o cálculo do αcr, foi utilizado o mesmo método descrito para o pórtico tipo 1. As ações utilizadas são 
as ações do vento, as ações da neve, as ações provocadas pela sobrecarga e pelo peso dos próprios 
materiais.  
  
O parâmetro αcr é de 48,4 sendo superior em 3,7 vezes ao αcr do pórtico tipo 1. O pórtico mantem-se 
assim de nós fixos e pode-se realizar uma análise de primeira ordem em análise elástica. 
O pórtico metálico tipo 2 ficará susceptível a diversas combinações de ações, sendo a mais gravosa a que 
representa esforços mais elevados. Portanto será essa a utilizada para o dimensionamento. 
Figura 6.46 – Modelação do pórtico tipo 2 (pórtico de fachada) 
Figura 6.45 - Carga crítica do pórtico tipo 2 - αcr 
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Os pilares mais extremos do pórtico tipo 2 terão a mesma seção transversal que os dos pórticos tipo 1, 
enquanto que os restantes pilares do pórtico 2 terão seções transversais de menor dimensão. As travessas 
terão também o mesmo perfil que as dos pórticos 1, de modo a que os perfis tubulares de 
contraventamento da cobertura tenham a mesma excentricidade na travessa. 
Umas das coisas a ter em atenção é a ligação entre a travessa e os pilares internos do pórtico tipo 2. Na 
prática estas ligações são menos rígidas do que as de pilar-travessa dos pilares de extremidade, e desta 
forma estas ligações não transferem o momento fletor para os pilares, como acontece em ligações mais 
rígidas, como é o caso das ligações dos pilares de extremidade. Na modelação no ROBOT é possivel realizar 
essa ligação através de “Releases”, libertando a rotação do pilar na parte superior, Figura 6.47. 
 
Quanto ao travamento utilizado nas fachadas, este será através de perfis UPN que irão apenas trabalhar 
à tração, Figura 6.48.  
 
Figura 6.47 – Modelação das ligações no topo dos pilares intermédios do pórtico tipo 2 
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A análise 2D do pórtico tipo 2, foi verificada, no entanto a análise deste pórtico individualmente não é 
bem caracterizador da situação real em obra, nomeadamente porque as ações do vento longitudinais não 
estão inseridas, por ser uma análise 2D.  Para a verificação da segurança foi considerado que todos os 
elementos tinham um comprimento de encurvadura igual ao seu comprimento total. 
O resultado final é apresentado na Figura 6.49. 
 




6.4 MODELAÇÃO NUMÉRICA 3D 
 No capítulo 6.3 realizou-se o dimensionamento de dois tipos de pórticos, o pórtico tipo 1 e pórtico tipo 
2. Ambos os pórticos foram dimensionados para a combinação de ação mais gravosa e para o local da 
estrutura mais crítico.  
Após o dimensionamento 2D, obteve-se para o pórtico tipo 1, dois pilares com seção HEA 400 com altura 
de 6 metros, duas travessas com seção IPE 450 e madres em IPE 180. Para o pórtico tipo 2, obteve-se para 
os dois pilares dos cantos perfis com seção HEA 400 com 6 metros, 5 pilares intermédios com seção HEA 
180, travessas com seção IPE 450 e contraventamentos nas fachadas UNP 100. 
Com o dimensionamento realizado em 2D, parte-se para o modelo em 3D (também realizado em ROBOT) 
onde se modela todos os pórticos do pavilhão metálico, com os respetivos perfis que foram 
dimensionados nos pórticos em 2D. 
Figura 6.49 – Verificação de todos os elementos do pórtico tipo 2 
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O modelo 3D serve para confirmar o dimensionamento realizado nos modelos em 2D e para verificar a 
conceção do contraventamento idealizado quando a estrutura está em funcionamento como um todo. 
 
6.4.1 Contraventamento 
A estrutura é dotada de um contraventamento na cobertura, nas fachadas e lateralmente. Na cobertura 
são utilizados perfis tubulares de seção CHS 168,3 x 3,6 mm (Figura 6.51) e CHS 139,7 x 3,6 mm (Figura 
6.52) com 9,02 metros de comprimento e 7,50 metros. Estes perfis irão funcionar apenas à tração e à 
compressão (treliça) e terão um comprimento de encurvadura igual ao seu comprimento total. Esta 
diferença de diâmetros nos perfis tubulares deve-se ao fato dos esforços na cobertura próximos das 











O perfil tubular da cobertura mais esforçado (membro 706), encontra-se localizado no contraventamento 
transversal próximo da fachada (Figura 6.53).  
Figura 6.51 – Perfis tubulares transversais utilizados nos 
contraventamentos da cobertura 
Figura 6.52 – Perfis tubulares longitudinais utilizados nos 
contraventamentos da cobertura 





Figura 6.53 – Perfil tubular da cobertura mais esforçado (membro 706) 
Figura 6.54 – Cálculo do perfil tubular mais esforçado do contraventamento da cobertura 
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O perfil está com um esforço de compressão de 156,42 kN, tendo uma taxa de eficiência 1,11 excedendo 
11% do previsto, sendo o único perfil que não verifica a segurança. No entanto este perfil está localizado 
numa extremidade, onde os valores de cálculo da ação do vento são elevados e só em casos muito 
extremos esse valor é atingido. Assim, tendo em conta o pressuposto anterior e partindo do princípio que 
as ações variáveis são majoradas em 50%, o valor excedido de 11% em uma barra de contraventamento 
não terá grande influência na segurança da estrutura. 
Os restantes perfis tubulares do contraventamento da cobertura verificam a segurança. 
 
Os contraventamentos das fachadas principais e laterais (Figura 6.55) serão perfis UNP 80 cruzados (Figura 
6.56) e funcionarão apenas à tração. Desta forma quando um UNP está sob a forma de tensão o segundo 
perfil irá estar sob a forma de relaxamento. 





Figura 6.55 – Contraventamentos laterais em UNP 80 na estrutura 
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O cálculo foi realizado para um travamento de comprimento igual a 9,60 metros nas fachadas laterais e 
nas fachadas principais de 8,15 metros, tendo como resultados os da Figura 6.57. 
 
 
Figura 6.56 – Pormenor do contraventamento em UNP 80 das fachadas laterais 
Figura 6.57 – Verificação dos UNP 80 da estrutura 
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O contraventamento mais esforçado da estrutura é o membro número 395, e este localiza-se num pórtico 
de fachada (Figura 6.58). 
 
 
Figura 6.58 – Perfil UNP 80 mais esforçado da estrutura e respetivos 
diagramas de esforços axiais 
Figura 6.59 - Cálculo do perfil UNP 80 mais esforçado do contraventamento lateral (membro 395) 
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Apesar do esforço axial máximo ser de 172,71 kN à tração, o perfil UNP 80 tem um Nc,Rd= 301,24 kN. O 





A estrutura é constituída por 50 pilares laterais e por 10 pilares de topo. De acordo com o 
dimensionamento 2D do capítulo 6.3.4, os pilares laterais foram dimensionados para perfis HEA 400 e os 
pilares de topo foram dimensionados para HEA 200. (Figura 6.61) 
Com o pórtico modelado tridimensionalmente pode-se verificar se os pilares verificam a segurança. 
Primeiramente verificou-se a segurança dos pilares laterais aos esforços de compressão, tração e 
transverso e ainda aos fenómenos de encurvadura, encurvadura lateral e à flexão composta com 
compressão. No entanto optou-se por colocar um travamento ao nível do esquadro, diminuindo o 




Figura 6.60 – Seção transversal UNP80 
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A verificação da segurança dos pilares laterais foi realizada (Figura 6.62). O comprimento de encurvadura 
utilizado para a direção de maior inércia foi de 6 metros (comprimento total do pilar) e na direção de 
menor inércia foi utilizado um travamento no pilar ao nível do esquadro (Figura 6.63). 
 
Figura 6.61 – Pilares laterais em HEA 400 da estrutura 
Figura 6.62 – Verificação dos pilares laterais mais esforçados da estrutura 
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Os seis pilares mais esforçados da estrutura estão representados na Figura 6.62 e localizam-se a ¼ de meio 
da estrutura e a meio da estrutura. O pior caso de combinação de ações foi a combinação 1 sendo estas 
referentes a forças descendentes. Para os seis pilares mais esforçados da estrutura, de acordo com a 
Figura 6.64, estes apresentam esforços axiais de compressão na ordem dos 140 kN, valores de esforço 
transverso na ordem dos 100 kN e valores de momentos fletores na ordem dos 590 kN.m.  
Os pilares verificam a segurança para perfis HEA 400, no entanto optou-se por verificar se se podia utilizar 
perfis HEA 360, já que o pilar se encontra travado ao nível do esquadro.  
De acordo com a Figura 6.65 os pilares verificam a segurança com rácio estimado em 100%.  
Figura 6.63 – Travamento no pilar 




Verifica-se assim que quando o pilar é travado na zona do esquadro resiste a mais esforços, podendo-se 
utilizar perfis HEA 360 em todos os pilares laterais. Desta forma consegue-se obter uma estrutura mais 
leve e com menor custo associado.  
Como cálculo preliminar optou-se por utilizar perfis em HEA 500 nos pilares laterais, mas após o cálculo 
2D chegou-se à conclusão que pilares em HEA 400 verificavam a segurança. No entanto optou-se por 
utilizar um contraventamento ao nível do esquadro (Figura 6.63) e conseguiu-se que um perfil em HEA 
360 verificasse a segurança com um rácio de 100 % para os pilares laterais mais esforçados. 
Através da Figura 6.66 e Figura 6.67 é possível estimar em quanto a estrutura irá ficar mais leve e mais 
económica com a adoção desta última solução, tendo em conta que são 50 pilares laterais. 
 
Tabela 6.10 – Estimativa do peso e custo das soluções em perfis HEA para pilares 
50 Pilares HEA 500 HEA 400 HEA 360 
Peso (Kg) 46500 37500 33600 
Custo (€) 49290 38625 34608 
 
 
Figura 6.65 – Verificação da segurança dos pilares em HEA 360 
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Figura 6.66 – Massa em Kg/m de perfis em HEA [24] 
Figura 6.67 - Custo em €/Kg de perfis metálicos [24] 
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Na Figura 6.68 estão demonstrados os esforços de cálculo e resistentes do pilar 14 (Figura 6.65). 
Na Figura 6.69 está indicado o resultado do cálculo da resistência do perfil 14 em HEA 360 ao fenómeno 
de encurvadura em torno do eixo yy e eixo zz. Como se pode verificar o comprimento de encurvadura em 
torno do eixo yy é de 6.00 metros, pois o pilar para esta direção não se encontra travado, no entanto para 
a direção zz o pilar encontra-se travado na zona do esquadro (Figura 6.63). Desta forma para direção zz 
existe um comprimento de encurvadura de 5.10 metros e 0.90 metros. De acordo com o cálculo da Figura 
6.69 o comprimento de encurvadura mais condicionante é o de 0.90 metros. 
No cálculo da encurvadura lateral considerou-se que o travamento ao nível do esquadro travasse tanto o 
banzo superior como o inferior do pilar. 
 
 
Figura 6.68 – Esforços de cálculo e esforços resistentes do pilar em HEA 360  




A verificação da resistência da seção aos esforços é apresentada na Figura 6.70. 
  
Figura 6.69 – Verificação do cálculo da resistência à encurvadura do perfil HEA 360 
Figura 6.70 – Verificação da resistência da seção HEA 360 
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Os pilares laterais serão em perfis HEA 360 (S275), no entanto será necessário verificar se o valor de αcr 
se mantém inferior a 10. Assim sendo, recorreu-se de novo ao modelo 2D. De acordo com a Figura 6.71 
verifica-se que o valor de αcr se mantém superior a 10 e desta forma todo o cálculo realizado 
anteriormente em análise de primeira ordem em análise elástica é válido. 
 
 
No dimensionamento dos pilares de topo (Figura 6.72), no modelo 2D, foram considerados perfis HEA 
180. Porém esse modelo 2D não contabilizava as ações na direção perpendicular ao pórtico. No modelo 
3D já é possível considerar essas mesmas ações no cálculo, e aproximar mais o modelo da realidade. 
 
Figura 6.71 – Verificação do αcr 
Figura 6.72 – Pilares de topo 
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Na verificação do dimensionamento dos pilares de topo da estrutura (Figura 6.73) é de realçar, que as 
combinações mais gravosas foram as que se referem às ações do vento enquanto a combinação mais 
gravosa no dimensionamento dos pilares laterais foram as referentes às ações descendentes. 
Na verificação da segurança dos pilares de topo, estes foram considerados tendo como comprimento de 
encurvadura igual ao seu comprimento total, ou seja, não se encontram travado e decidiu-se aumentar a 
seção transversal para um HEA 200, isto porque a travessa será em perfil IPE 450 e o banzo da travessa 
assentará no perfil HEA 200 do pilar intermédio. 
O pilar de topo mais condicionante é o 113 (Figura 6.73), com um comprimento de 6.44 metros. 
 
Na Figura 6.74 estão demonstrados os esforços de cálculo e resistentes do pilar 113 (Figura 6.73), bem 
como as respetivas verificações de segurança em relação aos esforços e aos fenómenos de encurvadura 
e flexão composta. 
 




Na Figura 6.75 estão representadas as propriedades dos perfis utilizados para os pilares de fachada (HEA 




Figura 6.74 - Esforços de cálculo e esforços resistentes e respetiva verificação do pilar em 
perfil HEA 200 
Figura 6.75 – Propriedades dos perfis HEA 360 e HEA 200 
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6.4.3 Travessas 
A estrutura é constituída por 50 travessas de comprimento igual a 15.06 metros reforçadas com um 
esquadro metálico de comprimento igual em 15% do seu comprimento e travadas a cada 1/3 do vão com 
perfis tubulares. De acordo com o dimensionamento 2D do capítulo 6.3.5, as travessas foram 
dimensionadas para perfis IPE 450 (Figura 6.44) e o esquadro verificava a segurança. 
Com o pórtico modelado tridimensionalmente pode-se verificar se as travessas verificam a segurança. 
Primeiramente verificou-se a segurança das travessas do lado esquerdo da estrutura (Figura 6.76) e de 
seguida as travessas do lado direito da estrutura aos esforços de compressão, tração e transverso e ainda 
aos fenómenos de encurvadura, encurvadura lateral e à flexão composta com compressão. Além disso, 
optou-se por utilizar o mesmo método que foi utilizado para o cálculo da travessa do pórtico 2D 
relativamente à localização do esquadro metálico (Figura 6.43), ou seja, travando a travessa a 2.28 metros 
sendo esta a distância correspondente a 15% do comprimento total da travessa (esquadro metálico). 
 
Na Figura 6.77 está representado o membro 7 correspondente a uma das travessas do lado esquerdo da 
estrutura e encontra-se definido os comprimentos de encurvadura e encurvadura lateral para todas as 
travessas da estrutura do lado esquerdo que se encontram travadas por esquadros metálicos.   




Algumas das travessas do lado esquerdo da estrutura apresentam uma taxa de eficiência de 1.03 
excedendo em 3% do previsto (Figura 6.78).  
Na Figura 6.79 está representado o cálculo da verificação da segurança da travessa número 15 onde é 
possível verificar que o cálculo da verificação à encurvadura lateral não é verificado por (296.00kN.m 
/290.80kN.m = 1.018) 1.8% e o cálculo da verificação da flexão composta com compressão não é 
verificado por 3%.  
No entanto 3% é um valor que não tem expressão tendo em conta que as ações variáveis são majoradas 
em 50%, o valor excedido de 3% não terá grande influência na segurança da estrutura. 
 
 
Figura 6.77 – Comprimento dos travamentos das travessas do lado esquerdo da estrutura 




Figura 6.78 - Verificação da segurança das travessas do lado esquerdo da 
estrutura em perfis em IPE 450 
Figura 6.79 - Verificação da segurança da travessa 15 em IPE 450 
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A Figura 6.80 representa as travessas do lado direito da estrutura. 
Na Figura 6.81 está representado o membro 8 correspondente a uma das travessas do lado direito da 
estrutura e encontra-se definido os comprimentos de encurvadura e encurvadura lateral para todas as 
travessas da estrutura do lado esquerdo que se encontram travadas por esquadros metálicos. 
 
 
Figura 6.80 - Travessas do lado direito da estrutura 
Figura 6.81 - Comprimento dos travamentos das travessas do lado direito da estrutura 
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Tal como aconteceu em algumas das travessas do lado esquerdo da estrutura, o mesmo acontece nas 
travessas do lado direito. Algumas travessas apresentaram uma taxa de eficiência de 1.03 excedendo em 
3% do previsto (Figura 6.82 e Figura 6.78).  
  
Na Figura 6.83 está representado o cálculo da verificação da segurança da travessa número 16 onde é 
possível verificar que o cálculo da verificação à encurvadura lateral não é verificado por (296.00kN.m 
/290.70kN.m = 1.018) 1.8% e o cálculo da segurança por flexão composta com compressão não é 
verificado por 3%.  
No entanto 3% é um valor que não tem expressão tendo em conta que as ações variáveis são majoradas 
em 50%, o valor excedido de 3% não terá grande influência na segurança da estrutura. 
 
Figura 6.82 - Verificação da segurança das travessas do lado direito da estrutura 




As travessas das fachadas principais estão destacadas na Figura 6.84 e o perfil utilizado foi o IPE 450.  
 
Figura 6.83 - Verificação da segurança da travessa 16 em IPE 450 
Figura 6.84 - Travessas das fachadas principais 
CASO DE ESTUDO 
153 
Na verificação da segurança das travessas das fachadas principais, foi considerado que o comprimento de 
encurvadura é igual ao comprimento entre pilares, sendo este de 5.02 metros. 








Figura 6.85 - Verificação da segurança da travessa 295 da fachada principal em perfil transversal IPE 450 
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6.5 LIGAÇÕES  
Uma das vantagens das estruturas metálicas é o facto de estas poderem ser montadas em obra, e para 
isso é necessário realizar certas ligações na estrutura. As ligações mais comuns em estruturas metálicas 
são as ligações viga – viga, viga-pilar e pilar-fundação. 
Recorreu-se de um modo geral a ligações aparafusadas de modo a que a estrutura seja de fácil montagem 
em obra, havendo apenas a necessidade de algumas soldaduras em oficina. 
O programa de cálculo Robot Structural Analysis permite fazer o dimensionamento de alguns tipos de 
ligações e a verificação da segurança das mesmas. Neste projeto, as ligações foram estudadas muito 
superficialmente, apresentando de seguida alguns exemplos de ligações mais comuns em estruturas 
metálicas. 
6.5.1 Ligação entre travessas 
As ligações entre travessas foram realizadas de duas maneiras, sendo que a primeira refere-se a um 
pórtico comum do tipo 1 (corrente) e a segunda a um pórtico do tipo 2 (fachada principal). (Figura 6.86) 
A ligação entre travessas do tipo 1 terá de suportar esforços mais elevados que a do tipo 2, por este 
motivo a ligação entre travessas do tipo 1 terá um esquadro metálico, enquanto a ligação entre travessas 
do pórtico tipo 2 não terá este reforço metálico. 
A localização das ligações entre travessas estão expostas na Figura 6.86  e as representações e parâmetros 
estão demonstrados nas Figura 6.87, Figura 6.88, Tabela 6.11 e Tabela 6.12. 
 
 
Figura 6.86 – Localização das ligações entre travessas dos pórticos do tipo 1 e tipo 2 
CASO DE ESTUDO 
155 
 
Tabela 6.11 – Parâmetros da ligação entre travessas para o pórtico tipo 1 
Material Diâmetro parafuso Classe  Razão  




Tabela 6.12 – Parâmetros da ligação entre travessas para o pórtico tipo 2 
Material Diâmetro parafuso Classe  Razão 
S275 M24 9.8 0.06 
 
 
Figura 6.87 – Representação da ligação entre travessas para o pórtico tipo 1 
Figura 6.88 – Representação da ligação entre travessas para o pórtico tipo 2 
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6.5.2 Ligação entre Travessa e Pilar 
As ligações entre travessas e pilares foram realizadas de duas maneiras, sendo que a primeira refere-se a 
um pórtico comum do tipo 1 (corrente) e a segunda a um pórtico do tipo 2 (fachada principal). (Figura 
6.86). A localização das ligações entre travessas estão expostas na Figura 6.89 e as representações e 
parâmetros estão demonstrados nas Figura 6.90, Figura 6.91, Tabela 6.13 e Tabela 6.14.  
 
 
Figura 6.89 - Localização das ligações entre pilares e travessas dos pórticos tipo 1 e tipo 2 
Figura 6.90 - Representação da ligação entre o pilar e a travessa para o pórtico tipo 1 
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Tabela 6.13 - Parâmetros da ligação entre o pilar e a travessa para o pórtico tipo 1 
Material Diâmetro parafuso Classe  Razão 




Tabela 6.14 - Parâmetros da ligação entre o pilar e a travessa para o pórtico tipo 2 
Material Diâmetro parafuso Classe  Relação 
S275 M24 9.8 0.19 
 
  
Figura 6.91 - Representação da ligação entre o pilar e a travessa para o pórtico tipo 2 
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6.5.3 Ligação entre Pilar e Fundação 
As ligações entre pilares e fundações foram realizadas tendo em conta que esta fosse articulada, sendo 
por isso formada por uma chapa soldada à extremidade inferior do pilar e pela colocação de 
chumbadouros posicionados o mais próximo possível do seu eixo de rotação. 
 Calculou-se este tipo de ligação para o pilar lateral e para o de fachada da estrutura, localizados na Figura 





Tabela 6.15 - Parâmetros da ligação entre o pilar e fundação para o pilar lateral 
Material Diâmetro parafuso Classe  Relação 
S275 M24 9.8 0.97 
 
Figura 6.92 - Localização das ligações entre pilares e fundações para pilares laterais e de fachada 





Tabela 6.16 - Parâmetros da ligação entre o pilar e fundação para o pilar de fachada 
Material Diâmetro parafuso Classe  Relação 









Figura 6.94 - Representação da ligação entre o pilar e fundação para o pilar de fachada 
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7 CONSIDERAÇÕES FINAIS 
7.1 CONCLUSÃO 
A construção metálica é um mercado que se encontra em grande expansão nos tempos atuais e muito 
provavelmente nos futuros, isto porque as estruturas em aço têm-nos oferecido soluções com rápida 
execução em obra e soluções mais sustentáveis comparativamente às estruturas em betão armado.  
Posto isto, há que assegurar o controlo da segurança face aos trabalhos a executar nomeadamente à 
aquisição, distribuição e controlo de equipamento de proteção individual e coletiva; arrumação, 
manutenção e ordem no estaleiro; garantia de acesso e circulação (viaturas ou trabalhadores) definidas 
nas áreas de trabalho; cuidada e correta movimentação dos materiais no estaleiro, nomeadamente na 
movimentação de gruas. 
Este projeto permitiu através de um caso estudo real examinar o comportamento de um pavilhão 
metálico face às ações e avaliar as considerações introduzidas pelo Eurocódigo 3 (NP EN 1993-1-1). Todo 
o cálculo foi sustentado pelo programa de cálculo automático Robot Structural Analysis da Autodesk o 
que permitiu ter-se um contacto mais direto com programas de cálculo automático. Desta forma, os 
objetivos para este projeto foram alcançados uma vez que foram introduzidos conhecimentos assimilados 
nas unidades curriculares, a aplicação dos Eurocódigos em vigor, aprofundamento do conhecimento em 
estruturas metálicas e a obtenção de conhecimentos de modelação numérica em estruturas metálicas.  
Numa primeira fase estudaram-se vários tipos de conceção estrutural de pavilhões metálicos industriais 
tanto a nível de tipologia como a nível de elementos. Deu-se bastante relevância ao dimensionamento de 
madres e também se definiu quais as suas funções tendo em conta o tamanho da estrutura e as ações 
suportadas, concluindo-se que para estruturas de grandes dimensões, de grandes vãos (superior a 20 
metros) e que as ações do vento sejam elevadas é necessário ter-se em conta que as madres não devem 
ficar com a função acrescida de contraventamento das travessas dos pórticos, com a possibilidade de 
estas sofrerem fenómenos de encurvadura. Além disso, tendo em conta que o espaçamento entre 
pórticos é elevado é de boa prática a utilização de tirantes em que estes conferem travamento às madres 
no seu eixo de menor inércia, desempenhando assim a função de travamento e auxílio no alinhamento 
durante a montagem da estrutura. 
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Numa segunda fase estudou-se as ações que uma estrutura metálica está sujeita durante o seu tempo de 
vida tendo em conta os Eurocódigos em vigor. 
Numa terceira fase abordou-se os métodos e análises previstos pelo EC3.  
O pavilhão metálico a dimensionar tinha as seguintes características: 
 Comprimento do edifício: 180 metros 
 Largura: 30 metros 
 Angulo da cobertura: 5º 
 Localização: Lisboa, Concelho de Cadaval, localidade Murteira 
 Aço estrutural: S275 
 Altitude: 100 metros 
 Afastamento entre pórticos: 7.5 metros 
 Número de pórticos: 25 pórticos 
Resultados estruturais após o dimensionamento da estrutura: 
 Perfis utilizados nos pilares laterais: HEA 360 
 Perfis utilizados nos pilares de topo (fachadas principais): HEA 200 
 Perfis utilizados nas travessas: IPE 450 
 Perfis de travamento na cobertura: Tubulares CHS 168.3x3.6 mm e CHS 139.7x3.6 mm 
 Perfis de travamento laterais: UNP 80 
Perfis das Madres: IPE 180 
Tirantes: Tubulares de 8 mm 
 
O parâmetro αcr foi calculado tendo em conta o sistema de contraventamento cruzado da estrutura. Este 
cálculo foi possível porque o sistema de contraventamento foi definido desde o início. Com o auxílio do 
programa de cálculo ROBOT foi possível criar um apoio elástico (mola) com um coeficiente elástico de 
valor equivalente ao do contraventamento da estrutura. No entanto mesmo sem a utilização desde apoio 
elástico o valor de αcr foi superior a 10. 
Na Figura 7.2 está demonstrado quais os αcr´s obtidos para o mesmo pórtico com a utilização do apoio 
elástico quer para a primeira abordagem do cálculo, em que foi utilizado perfis HEA 450 para os pilares e 
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perfis IPE 450 para as travessas quer para a segunda abordagem mais otimizada, em que foram utilizados 
perfis HEA 360 para os pilares e IPE 450 para as travessas. 
Na Figura 7.1 está demonstrado quais os αcr´s obtidos para o mesmo pórtico sem a utilização do apoio 
elástico quer para a primeira abordagem do cálculo, em que foi utilizado perfis HEA 450 para os pilares e 
perfis IPE 450 para as travessas quer para a segunda abordagem mais otimizada, em que foram utilizados 
perfis HEA 360 para os pilares e IPE 450 para as travessas. 
Pode-se concluir que o valor de αcr nos vários modelos foi sempre superior a 10, desta forma a estrutura 
é considerada de nós fixos podendo-se realizar uma análise linear de 1ª ordem. Além disso é possível 
concluir que o valor de αcr é tanto maior quanto maior a resistência lateral do pórtico, ou seja, o valor 
Figura 7.2 – Valores de αcr com a utilização do apoio elástico 
A – Cálculo preliminar 
B – Cálculo otimizado 
Figura 7.1 – Valores de αcr sem a utilização do apoio elástico 
A – Cálculo preliminar 
B – Cálculo otimizado 
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mais baixo que se obteve foi de 11,2 e este valor foi referente ao modelo que apresentava pilares com 
uma seção mais reduzida e sem a contabilização do apoio elástico. O valor de αcr maior que se obteve foi 
de 12,5 e este valor foi referente ao modelo que apresentava pilares com uma seção maior e com a 
contabilização do apoio elástico. 
Neste projeto também se abordou o cálculo do esquadro metálico sem recorrer a um programa 
informático, pois concluiu-se que o Robot abordava o cálculo nessa seção de uma forma diferente. Desta 
forma recorreu-se a bibliografia externa [12] para a verificação da segurança nesta localização. 
Chegou-se à conclusão que os pórticos de fachada principal apresentam um valor de αcr muito superior 
em comparação com os pórticos correntes, isto deve-se ao fato de na fachada desta estrutura existirem 
pilares a cada 5,00 metros conferindo uma maior resistência lateral aos pórticos de fachada principal. 
Relativamente aos pórticos de fachada principal pode-se também concluir que uma análise 2D não é um 
bom parâmetro caracterizador destes pórticos, pois estes estão suscetíveis a esforços perpendiculares 
(ação do vento) e nos modelos 2D não é possível caracterizar essas ações. Conclui-se que a melhor forma 
de analisar um pórtico de fachada principal é recorrendo a um modelo 3D onde é possível caracterizar 
todas as ações. 
Relativamente às seções utilizadas nos pilares foi possível verificar que com a não utilização de 
contraventamentos ter-se-ia de utilizar perfis de seção maior, comparativamente com a utilização de 
contraventamentos. Durante o cálculo 2D verificou-se a segurança da seção para um perfil HEA 400, mas 
sem qualquer travamento. Mas quando se analisou a estrutura no modo 3D, verificou-se que se poderia 
reduzir a seção de um perfil HEA 400 para um perfil HEA 360. No entanto, conclui-se que a seção do pilar 
não resistia. Desta forma optou-se pela utilização de um contraventamento ao nível do esquadro 
diminuindo assim o comprimento de encurvadura deste, obtendo-se uma relação ótima de 
aproximadamente 100%. Também de pode concluir que com a diminuição da seção de todos os pilares 
laterais (50 pilares) para HEA 360 o peso de aço em Kg diminui consideravelmente.  
Na Tabela 7.1 estão apresentadas as várias soluções adotadas durante a verificação dos pilares laterais. 
Pode-se afirmar que a utilização de perfis HEA 360 ficará mais leve e economicamente viável em 10% 








Em todos os pórticos optou-se por utilizar travessas em perfis IPE 450, isto porque além de estas terem 
uma relação ótima de aproximadamente 100 % travadas por perfis tubulares metálicos a cada 5,02 
metros, optou-se que as travessas de fachada fossem também constituídas por perfis IPE 450. Caso se 
optasse por uma seção inferior nas travessas de fachada principal os pilares de fachada principal teriam 
de ter um aumento de comprimento para que a cobertura ficasse toda ao mesmo nível. Por isso, iriam 
existir pilares em perfis HEA 360 com pequenas diferenças no seu comprimento o que em obra é sempre 
preferível que as dimensões sejam as mais homogéneas possíveis para que não existam erros durante a 
montagem.  
As ligações aparafusadas foram estudadas muito superficialmente. No entanto realizou-se o 
dimensionamento e conceção dos vários tipos de ligação mais correntes. 
A quantidade e o peso em quilogramas dos diversos perfis metálicos utilizados na estrutura estão 
detalhados na Figura 7.3. 





7.2 DESENVOLVIMENTOS FUTUROS 
Uma vez estudados os fenómenos de instabilidade de estruturas metálicas e quais os cálculos 
preconizados pelo EC3 para a verificação da estabilidade dos elementos, como desenvolvimento futuro 
seria interessante executar: 
 Uma análise mais detalha a ações de carácter sísmico, fogo e de diferenças de temperatura. 
 Alteração da análise e dimensionamento de portal frames para pórticos treliçados para as 
mesmas caracteristicas iniciais e verificar se eventualmente era mais economicamente viável. 
 Caracterização de todas as ligações da estrutura e análise detalhada das mesmas. 
 Introdução do cálculo de enformados a frio na estrutura, nomeadamente alteração das atuais 
madres em perfis laminados a quente para perfis enformados a frio. 
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